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Capitolo 1
Introduzione
1.1 Obiettivi del lavoro
La presente tesi di laurea volge la propria attenzione al problema delle vibrazioni
per il nuovo ponte pedonale Tripod di Terni, attualmente in fase di costruzione. Nella
fattispecie, si intende indagare il comportamento dell’opera nei contronti delle azioni
che possono generare situazioni di discomfort, ovvero quelle generate dal distacco di
vortici e dal transito dei pedoni.
L’argomento trattato riprende un filone di problematiche relativamente recenti e che
nascono da una serie di circostanze constestualmente agenti: il progresso scientifico e
tecnologico, l’utilizzo sempre maggiore di materiali con prestazioni migliori e l’espan-
sione dei tessuti urbani, unitamente ad un crescente desiderio da parte dei tecnici di
superare i limiti raggiunti, inducono alla nascita opere sempre più ardite, che fanno
della snellezza una delle caratteristiche principali. Per esse si presentano delle questioni
"nuove", ovvero fenomeni che in alcuni casi solo recentemente sono stati individuati: ne
sono limpidi esempi i fenomeni di interazione vento-struttura, i quali possono indurre
sia a situazioni di collasso che di disagio per l’utilizzatore, e il problema del calcolo
della risposta dinamica al carico da pedone, il quale può sotto certe condizioni attivare
ancora meccanismi di feed-back azione-struttura.
Data la giovane età di questi temi (si parla degli anni ’40 per i problemi di interazione
vento-struttura e di inizio XXI° secolo per lo studio di modelli meccanici per carichi
pedonali, come date di svolta nell’attività di ricerca), l’attività di studio a riguardo si
presenta attualmente come molto fiorente, ed in grado in alcuni casi di fornire modelli
di calcolo affidabili ed utilizzabili dai tecnici. In altri casi invece, come conseguenza
delle complesse geometrie delle strutture e quindi di una crescente complessità dei fe-
nomeni oggetto di studio, è necessario ricorrere a campagne di indagini sperimentali, le
quali continuano a rappresentare ancora oggi quanto di più vicino al vero si può avere
a disposizione.
Coerentemente con lo spirito che ha avviato la progettazione di questa nuova passerella
ternana (Figura 1.1), ovvero di creare un’opera che fosse con il suo impatto architet-
tonico un simbolo non solo per la città ma anche per la regione Umbria, è obbligo del
progettista trattare i problemi di cui sopra. Ciò per rendere la struttura non soltan-
to sicura in situazioni di valori estremi delle azioni esterne, ma anche adeguata nello
svolgere il suo compito giornaliero e nell’infondere, in maniera eguale all’utilizzatore
ed all’osservatore esterno, un’adeguata sensazione di affidabilità. Non sono rari infatti
i casi in cui l’opinione pubblica commenta negativamente situazioni di discomfort o di
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eccessive vibrazioni, pur non inficiando queste la stabilità e la resistenza del sistema.
Figura 1.1: vista del ponte dall’accesso lato stazione FF SS
Nei capitoli che seguono si trattano dunque i due problemi individuati, i quali
possono in generale indurre ad una risposta strutturale non ammissibile per gli standard
di comfort richiesti alla passerella.
In particolare, nel primo capitolo si fornisce un quadro generale di quelle che sono
le problematiche attuali per strutture all’avanguardia ed ardite come quella oggetto
di studio, selezionando quelle direttamente connesse al problema delle vibrazioni. Nel
capito 2 si analizzano i problemi di interazione vento-struttura, dando ampio spazio al
fenomeno di distacco di vortici, particolarmente interessante ai fini del nostro lavoro.
Nel capitolo 3 invece si esamina maggiormente nello specifico il problema delle vibra-
zioni delle passerelle, introducendo anche la questione dell’azione pedonale. Dopo una
breve descrizione dell’opera (capitoli 4 e 5) e dei modelli di calcolo utilizzati (capitolo
6), vengono forniti i risultati delle analisi modali (Capitolo 7), basi da cui partire per i
successivi ragionamenti. Il capitolo 8 è inerente alla prove sperimentali in Galleria del
Vento, mentre il numero 9 tratta delle rielaborazioni dei dati finalizzate alla caratte-
rizzazione della risposta al distacco di vortici. In questo capitolo viene definito anche
un’algoritmo per la modellazione del carico. Il capitolo 10 esamina la risposta della
passerella al carico pedonale mentre l’undicesimo definisce l’intervento di mitigazione
selezionato per migliorare lo stato di comfort dell’opera. Infine il capitolo 12 mostra
infine i benefici ottenuti mediante l’utilizzo di smorzatori a massa accordata.
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1.2 Evoluzione e sviluppo dell’ingegneria civile: le
attuali problematiche
Durante tutto il corso della storia, l’evoluzione scientifica e tecnologica che ha ac-
compagnato l’uomo in tutti gli aspetti della sua vita, ha dato sempre il suo contributo
anche nel modo di costruire. Semplicemente osservando le maggiori opere che si hanno
a disposizione in tutto il mondo, dagli Egizi fino ai giorni nostri, ci accorgiamo di come
il modo di "fare" le strutture si sia profondamente modificato. La prime strutture
erette erano realizzazioni caratterizzate da una forte monoliticità, la quale, garantita
da bassi rapporti tra la lunghezza degli elementi (come può essere una semplice pare-
te) ed il loro spessore, infondeva una sensazione di grande stabilità e robustezza. La
questione che fungeva da discriminante e che inevitabilmente conduceva alla creazione
di opere del genere era che l’acume ed il sapere dell’uomo, che in alcune occasioni si
erano dimostrati già molto grandi, non erano adeguatamente supportati dai materiali
a disposizione, essenzialmente di tipo lapideo e quindi caratterizzati da elevata resi-
stenza a compressione ed esigua resistenza a trazione. Esempi a tutti noti di ingegno
e maestria si hanno nelle piramidi egizie e nel Colosseo (Figura 1.2), dove blocchi di
calcare e travertino vennero impiegati per raggiungere altezze all’epoca straordinarie.
(a) Piramide di Cheope (b) Colosseo
Figura 1.2: esempio di straordinarie opere del passato
Ma anche nei primi ponti tibetani, nei quali si sfruttava la resistenza a trazione
offerta da alcuni elementi naturali come semplici liane per superare ostacoli quali tor-
renti o gole. In quest’ultimo caso è evidente il gap tra le potenzialità umane e i mezzi
disponibili per sfruttarle: al giorno d’oggi infatti si riesce, servendosi degli stessi prin-
cipi statici ma impiegando acciai ad alta resistenza, a garantire il superamento di luci
molto maggiori per un livello di carico accidentale nettamente superiore.
Un momento di svolta si ha con l’avvento massiccio nel settore delle costruzioni
civili dell’acciaio, concomitante alla seconda rivoluzione industriale. Tale fase, durante
la quale si stava impiegando da qualche decennio anche il calcestruzzo, segna l’inizio
di un percorso già in parte avviato all’inizio del XIX° con l’utilizzo dei primi elementi
in ferro e che riesce nell’intento di ridefinire in maniera continua i limiti dell’ingegneria
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Figura 1.3: ponte tibetano realizzato sfruttando elmenti naturali
per come oggi la conosciamo. Simboli di questa epoca sono la Torre Eiffel ed il ponte
di Brooklyn, emblemi delle nuove potenzialità e delle capacità dell’uomo (Figura 1.4)
finalmente esprimibili.
(a) Torre Eiffel (b) Ponte di Brooklyn
Figura 1.4: opere simbolo della seconda rivoluzione industriale
A partire dunque dalla fine dell’Ottocento si iniziano a progettare strutture sempre
più alte, sempre più lunghe e soprattutto sempre più snelle, arrivando ai giorni d’oggi
in cui talvolta si assiste ad una vera e propria corsa all’altezza e alla lunghezza, anche
a seguito di esigenze urbanistico-sociali diverse rispetto a quelle passate. Tra di esse
citiamo a titolo di esempio il Burj Khalifa, grattacielo di circa 828 m, ed il viadotto
Millau in Francia (Figura 1.5), che con una lunghezza di 2460 m ed un’altezza massima
dal fondo valle di 343 rappresenta il ponte veicolare più alto del mondo.
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(a) Burj Khalifa (b) viadotto Millau
Figura 1.5: opere di moderna ingegneria civile
Gli effetti di questa evoluzione tecnica, scientifica e sociale tutt’ora in atto han-
no avuto ed avranno sempre dei riscontri positivi sull’uomo, grazie alla capacità di
accrescere il livello di aspettative su se stesso, di incrementare la qualità della vita
oppure semplicemente di infondere piacere e stupore in chi le osserva. Da un punto
di vista strettamente ingegneristico, tuttavia, la riduzione della monoliticità a favore
della leggerezza, raggiungibile per mezzo di materiali caratterizzati da un rapporto
resistenza-peso molto elevato e ricercata dalle attuali concezioni architettoniche, il rag-
giungimento di grandi altezze e di forme complesse e, come già accennato, l’incremento
della snellezza, portano in dote una serie di problematiche che pongono i progettisti ed
i ricercatori di fronte a nuove sfide.
Elemento centrale della progettazione viene ad essere la risposta della struttura in
termini di spostamento (o di un qualsiasi altro parametro ad esso collegabile), la quale è
direttamente dipendente, oltre che dallo smorzamento strutturale di per sè esiguo nelle
attuali costruzioni, proprio dalla snellezza. Questo perchè il livello di importanza delle
suddette problematiche è fortemente influenzato da quanto l’opera si muove e, a seguito
di ciò, da come essa interagisce con l’azione esterna. Ci riferiamo in particolare a tutti i
fenomeni di interazione vento-struttura che tratteremo nel seguito e, nel caso specifico
dei ponti pedonali, all’interconnessione che può insorgere tra pedone e passerella.
Le strutture suscettibili di questi fenomeni risultano ad oggi essere quindi edifici
alti, o comunque elementi singoli a prevalente sviluppo verticale e ponti, veicolari e
pedonali, di grande luce.
E’ facilmente comprensibile quali siano le motivazioni che fanno di queste opere gli
oggetti più studiati. Prendendo in esame ad esempio una ciminiera di sezione trasversa-
le qualsiasi, sappiamo che per essa è possibile valutare il profilo della velocità incidente
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mediante un diagramma del tipo di Figura 1.6. Maggiore è l’altezza dell’elemento strut-
turale e maggiore risulta, a parità di altri fattori, il valore dell’azione aerodinamica che
la investe. Essendo poi lo schema statico tipico in questo caso quello di una mensola
incastrata alla base, ci troviamo nella situazione in cui il valore massimo del carico
esterno agisce, puntualmente, nel punto oggetto di massimo spostamento. Questo si
traduce in una risposta della ciminiera che, se non adeguatamente controllata, può
variare le condizioni di esposizione della stessa al flusso incidente, quindi le modalità
di applicazione del carico e quindi ancora una volta la sua risposta, innescando sotto
certe condizioni fenomeni di feed-back tra azione e struttura che possono, in dipenden-
za di molti fattori, rimanere confinate in un certo range oppure divergere. Tali fattori
sono, tra gli altri, le caratteristiche della sezione trasversale, le rigidezze flessionali e
torsionali della struttura, il valore della massa coinvolta, lo smorzamento strutturale e
l’ampiezza delle oscillazioni.
Figura 1.6: profilo della velocità del vento all’interno dello strato limite
Il progresso a cui assistiamo tuttavia non è accompagnato unicamente da queste
"nuove" questioni, ma causa anche una ridefinizione dei problemi già noti. Un esempio
immediato di questo fatto si ha quando si deve determinare la distribuzione delle pres-
sioni consegnuenti all’azione eolica su di un edificio. Le attuali normative sono infatti
in grado, in casi di geometria semplice e di regolarità nelle forme, di fornire coefficienti
di pressione sufficientemente affidabili e conservativi. Nel caso in cui invece si abbia
a che fare con forme complesse ed inusuali, risulta praticamente impossibile riuscire a
determinare tale distribuzione, e il riferimento alle prescrizioni dei codici può talvolta
indurre ad importanti sotto/sovrastime. Ecco che dunque diventa necessario realizzare
un modello in scala da sottoporre in galleria del vento ad un flusso rappresentativo del
contesto ambientale in cui si inserisce l’opera.
A dimostrazione della giovane età di questi argomenti, l’attività scientifica si presen-
ta allo stato attule come molto fiorente. Per quanto concerne i fenomeni di interazione
vento-struttura, è possibile individuare una data ben precisa in cui l’attenzione dell’in-
gegnere strutturista si è rivolta in tale direzione: si tratta infatti degli anni corrispon-
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denti allo storico crollo del ponte Tacoma (Figura 1.7). Tale evento, seppur subendo
un impatto sociale all’epoca minimo, rappresenta il punto di partenza per un nuovo
approccio allo studio dell’aerodinamica delle costruzioni civili ed in particolare ai ponti
di grande luce.
Figura 1.7: Ponte Tacoma una volta terminato
Il ponte sospeso di Tacoma fu completato nel 1940 e già durante le fasi costruttive
cominciarono a circolare dubbi riguardo l’esiguo spessore dell’impalcato: si trattava
infatti di due travi a T di altezza pari a circa 2,44 m, impostate su tre campate con
luce centrale e laterali rispettivamente di 854 e 355 m, che fornivano un contributo
alla rigidezza del sistema di sospensione veramente esigua, come dimostrarono molti
studi successivi al crollo. Fin dai primissimi giorni successivi all’apertura, il ponte
mostrò stati oscillatori non trascurabili, monitorati a più riprese e valutabili attorno a
30-40 cm. Tali fenomeni indussero i tecnici ad intervenire e fu di conseguenza prevista
l’installazione di alcuni deflettori di flusso, i quali avevano dimostrato tramite spe-
rimentazione in galleria del vento di poter risolvere il problema in maniera adeguata.
Purtroppo il crollo del ponte anticipò l’ installazione (Figura 1.8) e fu quindi necessario
indagare a fondo sulle cause del collasso. Sebbene ad oggi, nonostante i progressi fatti
in questo campo, non vi sia totale accordo tra le cause delle oscillazioni registrate ed
i responsi delle campagne sperimentali, la responsabilità del disastro viene attribuita
all’interazione tra due fenomeni tra i più importanti, di cui parleremo di seguito: le
oscillazioni verticali generate dal distacco alternato dei vortici e l’instabilità per flutter
torsionale, quest’ultimo noto all’epoca soltanto in ambito aeronautico e da pochissimi
anni.
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(a) oscillazioni precedenti il crollo
(b) collasso campata centrale
Figura 1.8: Ponte Tacoma in occasione del collasso
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Ad oggi tali fenomeni sono ampiamente osservati e conosciuti, ed è possibile trattare
il problema in alcuni casi per via semplicemente analitica, in altri con il supporto di
indagini sperimentali. Ancora più recenti sono invece le questioni relative all’interazione
perdone-strutture, spesso riscontrabili nelle passerelle pedonali. La comunità scientifica
ha cominciato a trattare questo fenomeno in maniera decisa dopo i fatti che hanno
caratterizzato il Millennium Bridge di Londra (Figura 1.9).
(a) Millennium Bridge (Londra)
(b) Ponte Solferino (Parigi)
Figura 1.9: ponti pedonali suscettibili di problemi di comfort
La passerella, di lunghezza complessiva pari a 325 m di larghezza 4 m, si presenta
come una struttura sospesa, in cui le funi portanti sono abbassate fino al livello del
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piano calpestabile. Aperta al pubblico il 10 Giugno 2000, vi fu la necessità di chiuderla
al traffico appena due giorni dopo, a seguito di forti stati oscillatori indotti dall’azione
dei pedoni. In paticolare, in una situazione di duecento persone contemporaneamente
presenti sull’opera (numero esiguo se si pensa alla posizione strategica in cui è situato),
furono registrati spostamenti orizzontali dell’ordine di 70 mm per un valore del rapporto
di smorzamento rispetto al critico pari all’1%. Indagini sperimentali condotte su di
esso portarono alla comprensione del problema ed all’installazione di smorzatori, atti
a limitare la risposta della struttura. In particolare furono necessari ben cinquatotto
dispositivi, cinquanta a massa accordata per la direzione verticale ed otto idraulici per
la direzione orizzontale distribuiti in maniera pressocchè uniforme su tutta la luce, per
rientrare entro parametri accettabili. Stessa sorte toccò al ponte francese Solferino, il
quale fu allo stesso modo chiuso poco dopo l’inaugurazione per gli eccessivi movimenti
laterali, con delle accelerazioni registrate pari a 0,9 m/s2. La soluzione fu anche in
questo caso l’installazione di smorzatori a massa accordata.
Mentre i fenomeni di interazione vento-struttura possono, a seconda del tipo, pre-
sentarsi come stati limite ultimi o di esercizio, in quest’ultimo caso si tratta di questioni
prettamente di comfort (sebbene una verifica degli stati tensionali corrispondenti sia
sempre buona norma effettuarla), da controllare non solo per il disagio dell’utenza ma
anche per evitare ripercussioni negative sull’opinione pubblica.
Entrando maggiormente nello specifico, con riferimento ai fenomeni aeroelasti-
ci, ovvero quello conseguenti all’interazione tra fluido incidente e struttura, occorre
considerare in generale:
• distacco di vortici;
• galloping;
• divergenza torsionale;
• flutter;
• buffeting.
Chiaramente non tutti sono di nostro interesse rispetto al tema che si intende affron-
tare, ed in più solo alcuni di essi sono nella pratica corrente oggetto di indagine per
un’opera come quella sotto esame. E’ doveroso comunque trattarli, seppur in maniera
semplificata, allo scopo di chiarire la loro natura e di giustificare le scelte fatte nel
seguito.
Con riferimento ai ponti pedonali o ciclopedonali è invece importante, alla luce degli
esempi sopra riportati, prendere in esame il comportamento della struttura sotto carico
di servizio e quantificare eventuali situazioni di interazione. Il capitolo successivo ha
l’obiettivo di far luce sulle dinamiche che governano questi fenomeni.
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1.3 Carico vento e comportamento aerodinamico del-
le strutture
Prima di entrare nel vivo delle questioni aeroelastiche, è opportuna una breve intro-
duzione su alcuni temi molto importanti dell’ingegneria del vento. L’obiettivo è quello
di imbastire un utile confronto tra un primo approccio, comunemente noto, che valuta
la risposta al vento tramite forzanti statiche e/o dinamiche determinate nell’ipotesi di
piccoli spostamenti, e quello complementare aeroelastico, che ragiona rimuovendo tale
presupposto.
Chiaramente questi due modi di affrontare il problema hanno ciascuno i propri
campi di applicazione, e questo comporta che si debba valutare caso per caso quale
sia necessario utilizzare, se non entrambi. Ciò che interessa è mettere in evidenza
come il primo, che fino a poco tempo fa costituiva l’unico mezzo di indagine, non sia
oggi capace in alcuni casi di cogliere in maniera esaustiva il reale comportamento della
struttura.
Come accennato in precedenza, il profilo della velocità del vento atteso in prossimità
del suolo può essere rappresentato dal diagramma di Figura 1.6. In tale situazione, il
valore medio segue un andamento logaritmico mentre, a livello locale, si registrano pic-
chi di segno variabile. Questo comportamento è giustificato dall’attrito che la superficie
terrestre esercita sull’aria in movimento, il quale cresce all’aumentare della scabrezza
del suolo. Ne consegue che le fluttuazioni attorno al valore medio sono più importanti
per una massa fluida che si muove in prossimità di un centro abitato piuttosto che per
una che si trova in mare aperto.
Il fatto che le cose si presentino in questo modo suggerisce una rappresentazione
della velocità del vento molto semplice ed immediata, data dalla somma di un’aliquota
media ed una fluttuante, quest’ultima rappresentativa della parte turbolenta. A con-
ferma di ciò viene in supporto lo spettro di Van der Hoven riportato in Figura 1.10, il
quale fornisce lo spettro di potenza SV(n) della componente longitudinale della velocità
del vento in funzione della frequenza di accadimento.
Figura 1.10: spettro di Van der Hoven
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Tale diagramma ci permette di affermare, tra le altre cose, che all’interno del lasso
di tempo definito come gap spettrale, di estenzione compresa tra dieci minuti ed un’ora,
il contributo dell’aliquota turbolenta risulta minimo ed all’incirca costante. Ovvero,
interpretando la velocità del vento in un punto dello spazio come un processo aleatorio
nel tempo, in tale intervallo temporale risulta minima la varianza statistica. Da qui
discende che è possibile scrivere:
v1(P, t) = v
m
1 (z) + v
′
1(P, t); (1.1)
v2(P, t) = v
′
2(P, t);
v3(P, t) = v
′
3(P, t);
dove, assumendo i=1,2,3, le vi(P,t) rappresentano i valori della velocita del vento
all’istante t in un punto qualsiasi P dello spazio, vm1(z) l’aliquota media indipendente
dal tempo e v’i(P,t) le aliquote fluttuanti. La direzione 1 coincide con quella, parallela
al suol,o di movimento della massa d’aria, mentre la 2 e la 3 definiscono le direzioni
rispettivamente trasversale e verticale.
All’interno della relazione 1.1, vm1(z) rappresenta la velocità media di riferimento
vr, tarata su un intervallo di 10 minuti, a 10 metri di altezza, agente su un terreno
con lunghezza di rugosità z0=0,05 m, e funzione del tempo di ritorno TR. Il valore
di quest’ultimo, come vedremo nel proseguo per la nostra passerella, è stabilito in
relazione al tipo di struttura e alle verifiche che occorre condurre.
Assumendo una distribuzione Gaussiana della velocità v1(P,t), centrata sul valore
medio, e conoscendo il valore della deviazione standard σ1(z) si può scrivere:
vmax1 (z) = v
m
1 (z) + µσ1(z). (1.2)
in cui µ rappresenta un coefficiente statistico pari circa a 3,5. Sistemando la 1.2, si
definisce un coefficiente moltiplicativo della velocità media:
vmax1 (z) = v
m
1 (z)G1(z) = v
m
1 (z)(1 + I1(z)µ),
e si ottiene la definizione di intensità di turbolenza nella direzione del vento:
I1(z) =
σ1(z)
vm1 (z)
.
assieme a quella di G1(z), ovvero il fattore di raffica. Le espressioni delle intensità
di turbolenza per le altre direzioni (quando cioè si considerano variate le direzioni del
vento) si definiscono analogamente:
I2(z) =
σ2(z)
vm2 (z)
; I3(z) =
σ3(z)
vm3 (z)
,
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dove le deviazioni standard delle componenti fluttuanti sono fornite, negli stessi limiti
di circa 200 m di distanza dal suolo, da
σ2 = 0, 75σ1;
σ3 = 0, 5σ1.
Conoscendo l’espressione della pressione cinetica
q1(z) =
1
2
ρv1(z)
2,
si determina in maniera immediata il suo valore di picco.
qmax1 (z) =
1
2
ρvmax1 (z)
2 =
1
2
ρvm1 (z)
2[1 + 2I1(z)µ]. (1.3)
Quest’ultima relazione rappresenta la base per il calcolo delle azioni aerodinamiche
che investono le strutture. Col termine "aerodinamico" si intendono quelle pressioni e
depressioni di impatto che non vengono modificate, nella distribuzione o nel modulo,
dalla risposta della struttura.
Le attuali prescrizioni normative forniscono la seguente relazione
q1(z) =
1
2
ρvr(z)
2ce(z), (1.4)
per la pressione di picco. In questo caso, il prodotto tra la velocità media ed il coefficente
ce(z) di esposizione fornisce un valore di velocità del vento riconducibile a quello di
picco.
All’interno delle 1.3 e 1.4 è insita la dipendenza dalle caratteristiche ambientali, nella
fattispecie dalla posizione geografica del sito e dalla rugosità del terreno, dal tempo
di ritorno a cui si intende valutare le azioni e dal livello di esposizione della struttura
all’azione eolica. Tuttavia manca ancora un’aspetto fondamentale da considerare, una
questione che permette di differenziare il valore delle pressioni per strutture che, a
parità di altri fattori, presentano geometrie differenti: i coefficienti aerodinamici. Essi
consentono di passare dalle azioni previste in condizioni di flusso indisturbato a quelle
effettivamente presenti sulla superificie degli elementi. Per comprendere in maniera
adeguata come sono definiti e cosa riescano a cogliere, occorre far riferimento a ciò che
accade ad un corpo immerso in una corrente fluida, come mostrato in Figura 1.11.
Senza entrare nello specifico di questioni che verranno trattate nei paragrafi succes-
sivi, è sufficiente notare in questo momento come la presenza di un ostacolo al fluido
in movimento abbia la capacità da una parte di modificare il campo di vento stesso,
dall’altra di generare delle pressioni su tutte le superfici del corpo. In particolare, si
assiste al fenomeno della formazione di una scia vorticosa a valle del corpo che genera
distribuzioni di pressione variabili e di difficile quantificazione. Il corpo si trova quindi
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Figura 1.11: struttura investita dal vento
ad essere soggetto all’azione conteporanea del fluido incidente, il cui livello di turbolen-
za è quantificabile con le espressioni prima riportate, ed agli effetti della scia generata
dalla sua presenza.
I coefficienti aerodinamici permettono di quantificare il valore complessivo di tali
azioni e vengono impiegati per definire, in funzione del tipo di corpo (monodimensio-
nale, bidimensionale o compatto) carichi al metro lineare, di superficie o concentra-
ti. Nel caso particolare di un ponte, si definiscono i coefficienti di, forza verticale e
longitudinale, ed il coefficiente di momento:
cfx =
Fx
1
2
ρv21l
; cfy =
Fy
1
2
ρv21l
; cmz =
mz
1
2
ρv21l
2
;
dai quali deduciamo azioni uniformemente ripartite lungo la linea d’asse dell’ele-
mento. In tali relazioni, z definisce la direzione parallela all’asse, mentre x ed y quelle
trasversali, come riportato nella seguente Figura 1.12.
Figura 1.12: azioni aerodinamiche su di un corpo bidimensionale
Una volta compiuti i passaggi appena descritti, è possibile determinare la risposta
della struttura. Essa si può ricavare applicando come forzante la relazione 1.3 mol-
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tiplicata per il relativo coefficiente aerodinamico oppure, per strutture che rispettino
determinati requisiti di geometrici, defininendo le azioni statiche equivalenti.
La normativa suggerisce di definire quest’ultime moltiplicando la relazione 1.4 per il
coefficiente dinamico, il quale definisce il legame proprio tra le azioni statiche equivalen-
ti e quelle dinamiche di picco. Nella fattispecie, prende in considerazione la presenza
di eventuali fenomeni di amplificazione dinamica, strettamente correlati al livello di
flessibilità della struttura e al suo smorzamento strutturale, unitamente alla non con-
temporaneità del valore di picco delle azioni prima valutate. Il suo valore è adottato in
genere pari ad uno nel caso di strutture rigide mentre è maggiore dell’unità per i casi
di elevatà deformabilità e piccolo smorzamento.
E’ importante osservare come in tutto questo ragionamento vi sia un’ipotesi di
fondo, ovvero che il corpo sia fisso ed indeformabile, o comunque che la sua risposta sia
trascurabile. Questa circostanza definisce in maniera inequivocabile un comportamento
strutturale che è sicuramente ritrovabile in alcuni tipi di strutture, ma che può essere
non corretto per altre. Considerando ad esempio un viadotto in c.a.p., si può affermare
con elevata certezza come tali azioni aerodinamiche simulino bene i reali effetti del vento
sul corpo, viste le dimensioni che normalmente caratterizzano questo tipo di strutture
ed il non trascurabile livello di smorzamento intrinseco della struttura. Quando invece
parliamo di strutture molto più snelle, realizzate ad esempio in acciaio e con bassi valori
dei carichi permanenti come una passerella pedonale, tale modo di operare non riesce
a mettere in luce tutti i fenomeni che possono interessarla, proprio perchè sorretta
da ipotesi che possono non essere rispettate. E’ necessario allora in queste occasioni
procedere ad un’indagine più estesa, che prenda in considerazione i modi di vibrare della
struttura e le sue frequenze, che chiarisca il livello di accoppiamento delle componenti
della risposta e che indaghi la sua suscettibilità ai fenomeni di interazione. E’ il caso
ad esempio degli edifici alti o dei ponti di grande luce, per i quali talvolta occorre
usufruire di sperimentazione in galleria del vento. Ciò viene fatto sia per una corretta
valutazione della distribuzione delle pressioni sulla superficie esterna (e dunque per
quantificare, qualora vi fosse, la distanza tra i valori individuati e quelli ottenibili
tramite normativa), che per indagarne il comportamento nei confronti delle azioni
generate dalla scia vorticosa e dalla turbolenza laterale, le quali possono indurre stati
oscillatori trasversali e torsionali non accettabili, sia allo stato limite ultimo che di
esercizio.
Capitolo 2
Fenomeni di interazione vento-struttura
In questo capitolo si trattano i fenomeni aeroelastici, centrali per il nostro lavoro. Si
tenterà di fornirne una descrizione completa, cercando di cogliere le caratteristiche più
importanti. Maggiore spazio verrà dato al fenomeno del distacco di vortici mentre gli
altri, non direttamente coinvolti nella tesi, verranno trattati in maniera maggiormente
sbrigativa a titolo di completezza.
2.1 Distacco di vortici
Per riuscire a definire in maniera esaustiva il fenomeno del distacco di vortice,
occorre riprendere il discorso iniziato al capitolo precedente sugli effetti della presenza
di un corpo all’interno di una corrente fluida, rappresentato in Figura 1.11. In fase
preliminare si pongono due ipotesi necessarie a chiarire alcuni aspetti; esse verranno
poi rimosse per completare la discussione e mettere in evidenza altre peculiarità. In
particolare si suppone che:
1. il flusso incidente il corpo sia di tipo laminare, dunque sia nulla la componente
turbolenta;
2. il corpo sia fisso, ovvero gli spostamenti conseguenti all’impatto della corrente
fluida siano nulli o comunque trascurabili.
Quando un campo di vento incontra un ostacolo lungo il suo percorso esso viene mo-
dificato nella sua forma in un intorno di quell’ostacolo, per poi riprendere la sua con-
figurazione iniziale a sufficiente distanza dall’oggetto causa di disturbo. Le modalità
secondo cui il fluido modifica la propria configurazione sono in generale governate da
due parametri fondamentali:
• il numero di Reynolds Re;
• la geometria del corpo investito.
Il numero di Reynolds definisce le caratteristiche del fluido, stabilendo quanto all’in-
terno di esso le forze inerziali siano preponderanti su quelle viscose. In particolare esso
è definito:
Re =
ρUl
ν
, (2.1)
dove ρ rappresenta la densità del fluido, U la sua velocità, l una sua dimensione
superficiale di riferimento e ν la viscosità.
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Nell’ipotesi prima definita di flusso laminare, quando questo incontra un ostacolo
deve modificare la propria configurazione per superarlo. Supposta fissata la velocità del
fluido, se l’ostacolo è piccolo dimensionalmente e la sua forma crea poco impedimento,
le linee di flusso avvolgono il corpo rimandendo parallele e la configurazione di regime è
ripresa subito a valle dello stesso. In questo caso la zona vorticosa del fluido è confinata
ad uno strato, definito strato limite, di piccolo spessore ed adiaciente alla superificie del
corpo. Questa circostanza la si ritrova in quanto detto nella parte introduttiva, dove
osservando il profilo della velocità del vento si era notato come questo fosse variabile
in una zona soltanto prossima alla superficie terrestre.
Quando invece il corpo presenta una dimensione l rilevante, oppure quando cresce la
velocità, oppure ancora quando la forma è spigolosa, in alcuni punti della sua superficie
si verificano dei gradienti avversi di pressione che decelerano le particelle fluide dello
strato limite. Come conseguenza di ciò quest’ultimo accresce il proprio spessore ed
in tali punti il flusso si separa in due zone: una interna caratterizzata da vorticità
che alimenta la formazione della scia ed una esterna in cui i filetti fluidi si mantengono
paralleli (Figura 2.1). La scia è dunque costituita da una serie di vortici che si staccano
alternativamente dal corpo e che causano sullo stesso azioni di natura aleatoria
(a) corpo aerodinamico
(b) corpo tozzo
Figura 2.1: vento incidente su corpi diversi
E’ chiaro come ciò che è stato appena detto non può avere carattere di assoluta
generalità, ma dipenda caso per caso dalla forma del corpo che viene investito, dalla
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sua dimensione, dall’angolo di attacco del fluido e dalle caratteristiche del fluido stesso.
Per esempio, anche profili aerodimanici come quelli alari, studiati appositamente allo
scopo di evitare fenomeni di separazionei separazione di flusso possono essere soggetti
ad azini non trascurabili della scia vorticosa. Ciò accade ad esempio se la velocità
del fluido aumenta oppure sono intercettati con direzioni differenti rispetto a quella
orizzontale.
In generale, la dipendenza delle scie vorticose dal numero di Reynolds è forte per
corpi con superfici curve come i cilindri, mentre per quelli a spigoli vivi, definiti anche
tozzi, diviene importante anche la forma, che definisce in maniera preventiva i punti
suscettibili di separazione del flusso. Un esempio è riportato nella seguente Figura 2.2,
dove i vertici superiore ed inferiore del trapezio definiscono i punti critici, mentre il
numero di Reynolds gestisce la forma della scia.
Il fenomeno del distacco dei vortici si prefigura come uno tra i più importanti, in
quanto ogni struttura immersa in un fluido in un movimento ne è necessariamente
soggetta, anche solo per il fatto che occupa un volume nello spazio. Naturalmente non
tutti i corpi presentano le stesse caratteristiche di massa, rigidezza, smorzamento e
geometria, e questo fa si che solo in alcuni casi gli effetti indotti siano rilevanti.
L’aspetto che maggiormente ci interessa il progettista è rappresentato proprio da
tali azioni aleatorie, che nel complesso delle forze che agiscono sul corpo si vanno ad
unire a quelle definite al paragrafo 1.3, rispettivamente media longitudinale e turbolente
longitudinali e trasversali.
E’ stato sperimentalmente dimostrato che i vortici si distaccano dal corpo, in regime
di moto turbolento del fluido, con una frequenza dominante. Il sistema di forze che ne
consegue ha quindi le stesse caratteristiche. Quest’ultime possono essere rappresentate
in via approssimativa tramite la seguente espressione:
Fvs(t) = Asin(2pifvst). (2.2)
Il problema principale di questo modello è, come vedremo nei capitoli successivi, la
determinazione dell’ampiezza A, strettamente correlata al corpo oggetto di studio, in
particolare alla sua geometria e alle sue proprietà di smorzamento. Nel caso in cui
fosse valida l’ipotesi iniziale di flusso laminare, che nel proseguo si intenderà rimossa,
l’azione è coincidente con la (2.3); in caso contrario, tale frequenza rappresenta quel-
la statisticamente più frequente per una funzione di densitò di probabilità all’incirca
Gaussiana.
Da un punto di vista dunque degli effetti portati dal distacco di vortice, risulta mag-
giormente favorevole una configurazione di elevata turbolenza, al contrario di quanto
visto nel capitolo precedente per il calcolo delle azioni aerodinamiche, dove l’azione
di picco cresceva al crescere della componente fluttuante. Questo circostanza è usual-
mente tenuta in considerazione nei casi di sperimentazione in galleria del vento, dove
il flusso incidente il corpo viene generato, nei limiti consentiti dalle tecnologie attuali,
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(a) Re=0,3
(b) Re=10
(c) Re=250
(d) Re≥1000
Figura 2.2: scie vorticose per diversi valori di Re per un corpo tozzo
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come laminare.
La relazione che lega la frequenza di distacco di tali vortici con la velocità del vento
incidente è definita di Strouhal, ed ha la seguente forma:
fvs =
StU
b
, (2.3)
dove St è un parametro detto numero di Strouhal (dal nome dello scopritore), funzione
della forma della sezione (nella fattispecie lo spessore) e del numero di Reynolds, U è
la velocità media del vento mentre b rappresenta una dimensione caratteristica della
sezione del corpo. Essa è, come dimostra la seguente Figura 2.3, una relazione di tipo
lineare, da ritenere molto importante anche per i successivi ragionamenti.
Figura 2.3: legge di Strouhal
Le prescrizioni normative attuali1 forniscono il valore di St per le sezioni trasversali
maggiormente ricorrenti.
Rimuoviamo adesso la seconda ipotesi formulata alla partenza, ovvero quella relati-
va alla piccolezza degli spostamenti subiti dal corpo. Ciò è necessario per comprendere
quali scenari di risposta possono presentarsi a seguito del distacco di vortice.
La condizione più gravosa per una struttura si ha quando la frequenza trasversale
di applicazione di tali forze fvs eguaglia la frequenza di oscillazione natuale nella stessa
direzione fn. In tali condizioni si parla usualmente di risonanza meccanica, la quale
causa un’amplificazione della risposta in funzione dello smorzamento della strttura.
Esprimersi in questi termini non è tuttavia corretto in questo caso: in linea del tutto
generale nella situazione in cui
fvs = fn,
1 UNI EN 1991-1-4, CNRDT 207/2008
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è possibile infatti assistere a tre comportamenti differenti della struttura, governati
da un parametro fondamentale quale il numero di Scruton:
Sc,v =
4pimeqξn,v
ρb2
. (2.4)
In quest’ultima espressione, valida esclusivamente per oscillazioni verticali, meq rap-
presenta la massa equivalente della struttura mentre ξn,v definisce lo smorzamento
associato alla forma modale verticale. Daremo una definizione di massa equivalente
nel seguito, quando la esamineremo per il nostro ponte; per adesso, nell’ipotesi di aver
a che fare con un corpo monodimensionale come ad esempio una ciminiera, essa riulta
pari alla sua massa per unità di lunghezza. Il corrispoettivo numero per le oscillazioni
torsionali è dato da:
Sc,t =
4piJtξn,t
ρb4
, (2.5)
dove Jt rappresenta il momento di inerzia polare e ξn,v il rapporto di smorzamento
modale torsionale. Quando il numero di Scruton risulta grande, dunque quando è
elevato il valore del prodotto tra massa e smorzamento, il corpo esplicita spostamenti
trascurabili e la situazione che si prospetta è quella classica di oscillazioni forzate.
Nel caso in cui invece il valore di Sc risulti piccolo, il fenomeno che si verifica
è completamente nuovo. La struttura infatti subisce degli spostamenti (verticali o
torsionali) che non sono più trascurabili i quali, proprio per il loro valore, tendono a
modificare le modalità secondo cui i vortici si formano, ovvero tendono a cambiare la
forza stessa. Nasce così un fenomeno non lineare di interazione tra l’azione esterna ed il
corpo il quale, come confermato sperimentalmente, fa si che la frequenza di distacco dei
vortici passi da quella valutata tramite la legge di Strouhal (2.3) a quella di oscillazione
naturale. In altre parole è la struttura che governa il fenomeno del vortex shedding.
Questo comportamento, detto sincronizzazione o lock-in persiste anche se, una
volta attivato, la velocità del vento cambia. In particolare, supponendo che cresca
costantemente da un valore iniziale nullo a quello attuale
Un =
fnb
St
, (2.6)
un suo ulteriore incremento non provoca alcuna variazione nella frequenza di distac-
co dei vortici, che rimane stabile su fn. Si assiste dunque ad una violazione della legge
di Strohual a partire dalla velocità Un, che si modifica come riportato in Figura 2.4 e
da origine a valori della risposta anche rilevanti.
Il tratto orizzontale rappresenta il campo delle velocità del vento che non rispettano
tale legge. Al termine di esso, la frequenza di distacco torna bruscamente su valori
prossimi a quelli definiti dalla (2.3). Sperimentalmente si osserva che tale tratto tende
ad arretrare all’aumentare dello Scruton, ovvero la velocità di incipit si sposta verso
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Figura 2.4: violazione della legge di Strouhal-fenomeno di lock-in
valori più bassi. Contestualmente il valore assoluto della risposta decresce ed il tratto
di sincronizzazione diminuisce in ampiezza. Ciò è facilmente visibile nella Figura 2.5.
Inoltre, vi sono un altro paio di aspetti di carattere sperimentale da considera-
re. Il primo ha a che fare con la frequenza di oscillazione armonica nelle condizioni
di lock-in, la quale è stato notato non essere talvolta perfettamente coincidente con
quella della struttura a causa dell’aggiunta di massa proveniente dal flusso di aria. La
seconda riguarda invece la possibilità che valori di oscillazioni non trascurabili e fe-
nomeni di lock-in possano nascere per frequenze di distacco multiple o sotto multiple
di quella naturale. Vedremo per il caso del ponte di Terni come si apprezzi questo
comportamento.
Infine, nell’ultimo caso di numeri di Scruton intermedi, si assiste ad un comporta-
mento intermedio tra quello delle oscillazioni forzate e quello della sincronizzazione: al
raggiungimento della frequenza di oscillazione naturale si attiva il controllo da parte
della struttura, che persiste per un’estensione regolata proprio dalla coppia massa-
smorzamento della (2.5) per poi tornare nel campo dei fenomeni di risposta dinamica
noti.
Quanto appena descritto può essere riassunto nella seguente Figura 2.6, grazie alla
quale si stabilisce facilmente il livello di risposta che è lecito attendersi per diversi valori
di Scruton della struttura. Nelle ascisse, σy rappresenta la deviazione standard della
risposta.
Una conferma di questi tre comportamenti è possibile ricavarla anche dall’osserva-
zione delle storie di spostamento di Figura 2.7, registrate sperimentalmente. Nel primo
caso (a) si ha una risposta trasversale da distacco che può essere definita random,
tipica di forzanti aleatorie. Nel secondo (b) si ha un’idea di ciò che accade durante
la sincornizzazioni, con oscillazioni a regime caratterizzate da ampiezza e frequenza
pressocchè costanti. Infine nel terzo caso (c) si osserva il comportamento di una strut-
tura dotata di caratteristiche intermedie, che entra in regime di lock-in per un breve
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(a) risposta in funzioe della velocità
(b) campi di violazione della legge di Strouhal
Figura 2.5: risultati sperimentali inerenti il vortex shedding
Figura 2.6: risposta attesa in funzione del numero di Scruton
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campo di frequenze e subisce degli spostamenti relativamente contenuti. E’ importante
comprendere come l’ingresso in tale campo non sia graduale ma al contrario piuttosto
brusco, e definisca una condizione di oscillazione differente dalla precendete forzata. In
questa fase la forzante viene ad essere ben descritta dalla relazione (2.3). Cioè in que-
ste condizioni il moto oscillatorio è assimilabile a quello a regime di un corpo soggetto
ad una forzante sinusoidale di quel tipo. E’ chiaro comunque come tale azione, non
essendo funzione della risposta del sistema, non colga il vero carattere del problema.
(a) Sc elevato (b) Sc piccolo
(c) valore intermedio di Sc
Figura 2.7: time histories attese per diversi valori di Scruton
Nel seguito vedremo come tali caratteristiche si possono ritrovare nelle storie di
spostamento registrate in occasione delle prove sperimentali della passerella Tripod.
Altro aspetto da segnalare è come questo fenomeno di interazione vento-struttura
si distingua da quelli descritti nei paragrafi successivi per il fatto che le oscillazioni
non presentano carattere divergente, e dunque non si prefigurino per la struttura come
problemi di stabilità. Ciò non implica comunque che non portino con sè problemi di
resistenza: è infatti noto come tali vibrazioni possano, oltre a inficiare il comfort della
struttura, indurre stati di tensione ciclica inammissibili per alcuni dettagli.
Si comprende quindi come sia difficile riuscire a modellare la risposta della struttura
in questi casi, in particolar modo definire una forzante appropriata. Accade spesso
infatti, se non sempre, che l’aliquota aeroelastica di oscillazione non sia trascurabile, e
di conseguenza operare in regime di oscillazioni forzate può condurre a sottostime della
risposta anche rilevanti. Per questo motivo si preferisce, salvo casi particolarmente
semplici di corpi regolari con sezioni trasversali note (circolare, quadrata, rettangolare
ecc.), rivolgersi alla sperimentazione in galleria del vento. Quest’ultimo tipo di indagine
su modello può essere utile talvolta anche per uno studio semi-empirico del problema.
In letteratura infatti il problema di equilibrio dinamico in situazione di oscillazione
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autoeccitata da distacco di vortice viene posto in questi termini:
y¨ + 2ξyωyy˙ + ω
2
yy = Fy = (2.7)
=
1
2
ρU2B
[
2BY1(K)
(
1− (K) y
2
B2
) y˙
B
+ 2BY2(K)
y
B
+BCLsin(ωt+ φ)
]
,
in cui Y1(K), (K), Y2(K), CL e φ rappresentano parametri da determinare col
supporto di prove in camera del vento sotto opportune condizioni.
Un ultimo aspetto fondamentale da considerare riguarda ancora la forzante, in par-
ticolare il legame che esiste tra l’azione e la risposta del sistema. Sperimentalmente si è
osservato che all’aumentare dello spostamento del corpo, aumenta anche la correlazione
della forzante lungo il corpo stesso. Senza entrare nello specifico di questioni relative
all’aleatorietà del problema, possiamo esporre in maniera semplificata la questione. Il
sistema di forze indotte nel tempo dal distacco di vortice può essere visto come un
insieme di processi stocastici, ovvero di funzioni del tutto casuali che, fissato un certo
tempo t, assumono un valore definito da una certa funzione di densità di probabilità.
Immaginando di avere a che fare con un corpo monodimensionale, come ad esempio una
ciminiera, ed osservando le caratteristiche della forzante lungo il suo asse, è possibile
affermare che il legame che sussiste tra due valori distanti r allo stesso t non è casuale,
ma è governato da un parametro di carattere statistico definito correlazione. Questo
definisce il grado di concordanza, per un certo istante di tempo, tra le due variabili
aleatorie considerate. Se è grande significa che quando una delle due varia, anche l’altra
farà altrettanto; se è piccola, esse risultano invece variabili in maniera indipendente.
Fisicamente questa questione è semplice da interpretare: presi due valori molto vicini,
se lo spostamento del corpo induce una variazione nel distacco di vortice in uno dei
due, mi posso attendere che le caratteristiche del distacco stesso varino anche in cor-
rispondenza dell’altro punto. Mi attendo invece piccole variazioni reciproche per due
punti distanti.
Il fatto che la correlazione aumenti all’aumentare dell’oscillazione significa che il
moto del corpo diventa artefice anche della distribuzione della forzante lungo l’asse, in
quanto più è grande e maggiore sarà la tendenza dei vortici a staccarsi insieme. Ma
più i vortici si staccano in maniera simultanea e più l’azione da essi applicata cresce,
perchè i singoli contributi provenienti dai vari punti tendono ad essere tutti concordi.
E’ lecito quindi concludere che nelle zone del corpo soggette alla risposta massima la
correlazione e quindi l’intensità dell’azione è maggiore.
Come vedremo successivamente, nella pratica sperimentale si tiene conto di questo
aspetto assumendo che la forma dell’azione da distacco segua quella definita dalla forma
modale scelta come critica per il vortex shedding. Laddove infatti le componenti di
tale forma siano nulle, mi attendo una correlazione nulla e quindi un’intensità nulla
della forza; in corrispondenza degli antinodi si ottiene invece un valore massimo. La
seguente Figura2.6 chiarisce la questione.
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Figura 2.8: correlazione della forzante crescente con la risposta
Nell’immagine, a rappresenta l’ampiezza di oscillazione, r la distanza tra due punti
successivi lungo l’asse del corpo mentre D il diametro del corpo. Ciò che è evidente è
che al crescere di a la curva sale verso valori di correlazione maggiori.
Quest’ultimo aspetto caratterizza il fenomeno di vortex shedding come sensibilmen-
te tridimensionale, anche per strutture bidimensionali.
2.2 Galloping
Il fenomeno di instabilità detto galoppo interessa di solito strutture snelle di forma
allungata non simmetriche rispetto al proprio asse longitudinale. Si tratta quindi di
sezioni inusuali, schematizzabili con una forma a "D", oppure sezioni circolari che
a seguito di fenomeni ambientali, come formazione di ghiaccio, cambiano la propria
forma. L’approccio che di solito si utilizza per questo fenomenno è detto quasi statico,
il quale si basa sul presupposto che all’interno del meccanismo instabile che si prefigura
il valore della risposta ad un certo tempo t non dipende dalla storia precedente ma solo
dall’azione a tale istante.
Galloping
Con riferimento alla Figura 2.9, l’analisi della configurazione critica per le oscilla-
zioni galoppanti si basa su presupposto che la forzante che agisce sul corpo sia funzione
non solo del vento incidente ma anche della risposta della struttura, in particolare
del valore della velocità istantanea. Entra quindi in gioco lato forzante l’aspetto di
interazione che caratterizza questo fenomeno.
Le azioni agenti risultano essere le seguenti:
FL =
1
2
ρU2r BCL; FD =
1
2
ρU2r BCD,
in cui CL e CD definiscono i coefficienti aerodinamici, detti di lift e di drag identici
a quelli di forza definiti al paragrafo 1.3, mentre Ur definisce la velocità eolica, somma
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Figura 2.9: corpo con sezione a "D" soggetto ad azione eolica
di quella media del vento incidente e di quella istantanea di risposta del corpo:
Ur =
√
U2 + y˙2.
L’equazione di equilibrio dinamico nella direzione verticale y risulta essere:
y¨ + 2ξyωyy˙ + ω
2
yy =
Fy(α)
m
, (2.8)
in cui la dipendenza della forzante dalla posizione del corpo, ovvero dall’angolo α
viene fatat rientrare all’interno del coefficiente aerodinamico globale:
Fy(α) =
1
2
ρU2r BCy(α) =
1
2
ρU2r B[−CLcos(α)− CDsin(α)].
Linearizzando l’espressione della forzante attorno alla configurazione deformata
media si perviene ad una nuova scrittura dell’equazione di equilibrio:
y¨ + 2ωy
{
ξy +
ρUD
4mωy
[
dCL
dα
(α0) + CD(α0)]
}
y˙ + ω2yy = −
1
2
ρU2BCL(0), (2.9)
tramite la quale risulta chiaro come la forzante aeroelatica intervenga nel definire lo
smorzamento complessivo della struttura. Le oscillazioni restano stabili se quest’ultimo
risulta sempre maggiore di zero, ovvero se
dCL
dα
(α0) + CD(α0) > 0.
Noti quindi i valori dei coefficienti di drag e lift dell’azione eolica, determinabili
sperimentalmente, è possibile sapere se per una data velocità le oscillazioni risultano
stabili. Oppure, noto il comportamento di tali coefficienti su un campo di angoli α
sufficientemente ampio, conoscere il valore della velocità di incipiente instabilità di
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galoppo invertendo la 2.9:
Ucr = −8pimfyξy
ρB
(dCL
dα
(α0) + CD(α0)
)−1
.
Galloping torsionale
Ragionando nello stesso modo del caso precendente, ma lavorando su un sistema
in cui la risposta è interpretata dal grado di libertà torsionale, si arriva alla definizone
della seguente equazione di equilibrio dinamico:
Jθθ¨ +
(
2Jθωθξθ +
1
2
ρRB2CM,α(0)
)
θ˙ +
(
kθ − 1
2
ρ U2B2CM,α(0)
)
θ =
1
2
ρU2B2CM(0),
(2.10)
in cui Jθ è il momento d’inerzia polare del corpo valutato rispetto al centro di
massa, ξθ lo smorzamento esplicitato dal sistema per il grado di libertà torsionale, U la
velocità media del flusso che, in visrtù dell’ipotesi di piccoli spostamenti, diviene uguale
a Vr, R=Rcsinγ il raggio caratteristico della sezione, CM il coefficiente di momento che
definisce l’azione applicata al corpo:
Mθ =
1
2
ρU2B2CM. (2.11)
Ancora una volta, le oscillazioni torsionali sono stabili se il coefficiente di momento
risulta, per un angolo di attacco nullo, positivo. Analogamente a quanto fatto prima,
notiamo come lo smorzamento complessivo della struttura si annulli per la velocità:
Ucr = −4Jθξθωθ
ρB2R
1
CM,α(0)
. (2.12)
2.3 Divergenza torsionale
Se all’interno della2.10 accade che:
kθ − 1
2
ρU2B2
dCM
dα
(0) = 0.
si ottiene una forma di instabilità di tipostatico detta divergenza torsionale carat-
terizzata da una perdita di rigidezza complessiva dovuta al momento torcente aerodi-
namico esterno. La velocità critica risulta essere in questo caso:
Ucr =
√
2kθ
ρB2 dCM
dα
(0)
.
Questo fenomeno si può in generale verificare per strutture allungate nella direzione
del vento, come cartelloni pubblicitari, pensiline, tettoie ed impalcati da ponti. Per
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questi ultimi peraltro la velocità critica risulta quasi sempre maggiore di quelle relative
ad altri fenomeni, come ad esempio quella di flutter. Pertanto normalmente non risulta
essere un fenomeno condizionante.
2.4 Flutter
Flutter classico
Col termine flutter classico di definisce una forma di instabilità che prevede l’ac-
coppiamento, nel regime oscillatorio, del grado di libertà traslazionale e verticale. Di
particolare interesse risultano dunque i primi due modi verticale e torsionale della strut-
tura, nella fattispecie il livello di concordanza nel valore delle loro frequenze. Da un
punto di vista qualitativo questo fenomeno è caratterizzato da una situazione in cui il
corpo oscillante assorbe energia dal flusso che la investe; se lo smorzamento struttura-
le consente la dissipazione di tale energia, le oscillazioni rimangono stabili, altrimenti
assumono carattere divergente. Questa forma di instabilità ha a che fare con sezioni
trasversali dal cui contorno il fluido incidente non riesce a staccarsi. Si tratta dunque
si sezioni aerodinamiche come quelle profilate degli impalcati da ponte.
Con riferimento alla seguente Figura 2.10, le equazioni di equilibrio che governano
il moto del sistema risultano:
Figura 2.10: sezione aerodinamica in un campo di vento laminare
{
myy¨ + Sxα¨ + cyy˙ + kyy = Fy;
Jαα¨ + Sxh¨+ cαα˙ + kαα = Mα;
in cui mh rappresenta la massa della sezione, Jα il suo momento polare, Sx il momento
statico della sezione rispetto all’asse x, Ly e Mα le forzanti che agiscono sul sistema, di
tipo aeroelastico. Le ipotesi che governano il problema sono quelle di di comportamento
elastico della struttura, di smorzamento lineare e di piccolezza delle oscillazioni. L’a-
spetto complicato di questa trattazione risiede nella definizione delle forzanti a secondo
membro, dipendenti in linea generale dalla velocità del flusso e dalle sue proprietà, dal-
2.4. Flutter 30
la geometria della sezione trasversale, dal comportamento aerodinamico del corpo e
soprattutto dal moto di quest’ultimo. In generale dunque tali azioni sono funzione di
y¨, y˙, y, α¨, α˙ e α.
Il primo contributo scientifico alla definizione di tali forzanti si è avuto in ambito
aeronautico grazie a Theodorsen il quale determinò analiticamente la loro espressione
in funzione appunto di spostamento, velocità ed accelerazione. Tali forzanti non sono
però utilizzabili in ambito civile poichè la loro formulazione si basa su ipotesi non
accettabili per le strutture quali gli impalcati da ponte. Ad esempio, è stato supposto
che i profili alari fossero assimilabili a lastre piana e dunque che i loro spessori fossero
trascurabili; questa circostanza è chiaramente difficile da riprodurre nei nostri casi.
Per definirle si fa dunque riferimento ai risultati ottenuti da Simiu e Scanlan, i quali
dettero delle espressioni funzione delle sole componenti di spostamento e velocità, e di
alcuni parametri detti derivate da flutter. In pratica, furono ripresi i risultati ottenuti in
campo aeronautico ed adattati alle strutture civile tramite l’introduzione di coefficienti
da determinare sperimentalmente. Tali relazioni, sotto alcune ipotesi, sono:
Fy =
1
2
ρU2B
[
KH1(K)
y˙
U
+KH2(K)
Bα˙
U
+K2H3(K)α +K
2H4(K)
y
B
]
; (2.13)
Mα =
1
2
ρU2B2
[
KA1(K)
y˙
U
+KA2(K)
Bα˙
U
+K2A3(K)α +K
2A4(K)
y
B
]
; (2.14)
in cui H1, H2, H3, H4, A1, A2, A3 e A4 rappresentano appunto le derivate da flutter,
funzione della frequena ridotta K :
K =
2pifB
U
.
Un esmepio di tali parametri è riportato in Figura 2.11.
Anche in questo caso, è possibile arrivare alla determianzione della velocità critica
che induce una risposat divergente. Se le oscillazioni sono prevalentemente di tipo
torsionale si può parlare di flutter torsionale.
Stall-flutter
Lo stall-flutter è un fenomeno di instabilità che ha a che fare con sezioni non ae-
rodinamiche di corpi allungati. Per questi si verificano, a causa proprio della forma
trasversale tozza che possiedono, bruschi fenomeni di distacco e riattacco della vena
fluida dal contorno, che causano delle oscillazioni nei valori dei coefficienti aerodinami-
ci, e quindi nella forza di lift e nel momento torcente. Per certi angoli di attacco (angoli
di stallo statico) si verificano dunque brusche variazioni di tali azioni che comportare
perdita di portanza o di momento (Figura 2.12).
La problematica in questo caso consiste nel fatto che, al raggiungimento di tali ango-
li, le oscillazioni derivanti dall’interazione vento-struttura, di carattere prevalentemente
torsionale, possono divenire particolarmente accentuate.
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Figura 2.11: derivate da flutter per diverse sezioni trasversali
Figura 2.12: perdita di portanza e di momento per determinati angoli di
attacco
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Per tutti i fenomeni aeroelastici descritti, si richiede che la struttura presenti velocità
critiche sufficientemente lontani dai valori della velocità del vento di progetto per il sito
di costruzione, valutati con l’adeguato periodo di ritorno.
2.5 Buffeting
Col temine buffeting si intendono quelle forzanti generate dalla parte turbolenta del
flusso incidente. Rientrano nei fenomeni aeroelatici perchè la risposta a tali azioni è
fortemente legata alle caratteristiche modali del corpo e all’accoppiamento degli stessi
modi che ne può derivare. Fino ad ora la componente turbolenta dell’azione eolica era
entrata in gioco nel calcolo delle azioni di picco al capitolo 1.3 ma la differenza nelle
ipotesi sul corpo stesso (supposto fisso in precedenza) crea una diversità di approccio.
Sotto alcune ipotesi le forze di buffeting vengono definite nel seguente modo:
Fb =
1
2
ρU2B
[
2CL(α0)χL,u
u(t)
U
+ (
dCL
dα
(α0) + CD(α0))χL,ω
w(t)
U
]
;
Mb =
1
2
ρU2B2
[
2CM(α0)χM,u
u(t)
U
+ (
dCM
dα
(α0)χM,ω
w(t)
U
]
;
in cui u(t) e w(t) rappresentano le componenti turbolente dell’azione, χL e χM sono
invece parametri legati all’aleatorietà della componente fluttuante. Tali forzanti ven-
gono aggiunte a secondo membro del sistema (2.4) per studiare l’eventuale interazione
vento-struttura che ne consegue.
Capitolo 3
Il problema delle vibrazioni nei ponti pedonali
3.1 Vibrazioni indotte da distacco di vortice
Nel capitolo 2 si è introdotto in termini generali il fenomeno aeroelastico del distacco
di vortici, definendone le caratteristiche principali. In questo paragrafo tentiamo invece
di legarlo al caso delle passerelle pedonali, mettendo in evidenza le problematiche che
ne possono derivare.
In linea generale il vortex shedding è un fatto che, a differenza degli altri fenomeni
di autoeccitamento, si presenta sempre. Salvo alcuni casi particolari di flusso a bassa
velocità, angolo di incidenza nullo o di corpo di forma particolare, la scia a valle dello
stesso è sempre di carattere vorticoso. La questione fondamentale è capire allora se
tale circostanza possa creare problemi per una data struttura.
Ai nostri fini interessa chiaramente la situazione più gravosa, cioè quella in cui la
frequenza di distacco eguaglia quella di oscillazione naturale: com’è noto dalla dina-
mica, in questa situazione si verifica infatti un’amplificazione della risposta. Avendo a
che fare con sistemi teoricamente ad infiniti gradi libertà, che riusciamo a ridurre ad
un numero finito discretizzando la struttura, il primo passo da compiere è determinare
i modi di vibrare della struttura, in particolare la loro tipologia (verticali, orizzontali,
torsionali) e la frequenza che li caratterizza. Tutti i modi che presentano componenti
verticali sono modi potenzialmente eccitabili dal fenomeno del vortex shedding.
Stando così le cose, possiamo dedurre come questo sia un problema che dobbiamo
sempre considerare, perché esisterà sempre un valore della velocità del vento incidente
che provocherà una frequenza di distacco uguale a quella naturale. Anzi, ve ne sarà
una per ogni modo verticale o torsionale.
Quanto detto è vero in parte: teoricamente è corretto, ma fortunatamente entrano
in gioco altre variabili che fanno si che il numero di forme modali (e quindi di frequenze)
effettivamente da considerare sia limitato.
Innanzitutto, per ogni sito geografico sono stabilite tramite le prescrizioni normative
le velocità di riferimento del vento in funzione del tempo di ritorno. Scelto quest’ultimo
in maniera ragionata, non ha chiaramente senso prendere in esame frequenze associate
a velocità maggiori, in quanto irrilevanti da un punto di vista probabilistico per il sito
stesso. Ciò è confermato dalla CNRDT 207/2008, la quale recepisce le indicazioni degli
Eurocodici ed invita ad esaminare le velocità vcr,i tali per cui:
vcr,i ≤ vm,l
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dove vm,l è la velocità media del vento, valutata alla quota in cui si attua la velocità
critica per un tempo di ritorno pari a 10 volte quello di progetto TR. Nel nostro caso
tale quota corrisponde a quella di imposta dell’impalcato.
In più a velocità elevate entrano in gioco gli altri fenomeni autoeccitati prima definiti
e quindi un’analisi limitata al solo distacco risulterebbe incompleta.
In base a quanto detto, la suscettibilità al distacco di vortice è legata a quattro
fattori:
1. caratteristiche dinamiche della struttura: modi, frequenze (quindi rigidezze e
masse);
2. luogo di costruzione dell’opera;
3. importanza dell’opera;
4. proprietà aerodinamiche della sezione, racchiuse nel numero di Strouhal.
Più deformabile (in senso generale) risulta la struttura e più le sue frequenze si ab-
bassano, spostando le velocità critiche ad esse associate verso un range di valori pro-
babilisticamente più frequenti; più il territorio è vulnerabile ed esposto, maggiore sarà
il valore della velocità atteso ad un fissato tempo di ritorno, più grande è il range di
velocità da indagare; maggiore è l’importanza dell’opera più elevata risulta, ancora una
volta, la velocità di progetto.
Per quanto riguarda il punto 4, la relazione (2.6) ci dice che a parità di rigidezza
e massa della struttura e lasciando invariata la larghezza massima della sezione (b),
renderla più aerodinamica sposta le velocità critiche su valori più elevati. Sezioni tozze
sono quindi da evitare, a favore di sezioni più snelle trasversalmente. Nel caso della
nostra passerella, vedremo come la porosità delle barriere giochi su questo parametro
e determini differenti stati oscillatori, nonostante una forma ottimale della sezione
trasversale
Dal punto di vista della risposta, la vulnerabilità di una struttura risulta funzione
di due parametri (a parità di rigidezza):
1. massa direttamente eccitata nell’oscillazione (massa equivalente);
2. smorzamento strutturale.
In un unico parametro, la risposta dipende dal numero di Scruton.
Per quanto concerne le problematiche connesse a questo fenomeno, relativamente
ad una passerella pedonale, si osserva che questa può:
• presentare un valore della risposta (spostamento, accelerazione ecc.) inammis-
sibili per il comfort degli utenti, o semplicemente inadeguato ad infondere un
adeguato senso di sicurezza in chi la osserva o ne usufruisce;
• subire, in alcuni dettagli costruttivi, stati oscillatori di tensione elevati che si
configurano quindi come possibili stati limite di rottura per fatica.
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Il primo punto si presenta come uno stato limite di servizio, da affiancare a quelli
noti da verificare sotto carichi statici. Il secondo invece come stato limite ultimo; luoghi
sede di possibili imperfezioni, come i collegamenti saldati, devono quindi essere valutati
attentamente con una scelta accurata del dettaglio e una realizzazione idonea.
Nel presente lavoro siamo interessati agli effetti delle vibrazioni relativamente alle
questioni di comfort per i pedoni; si tralascia dunque il secondo punto. Un controllo
delle sollecitazioni, e delle loro oscillazioni (delta), verrà comunque effettuato.
3.2 Vibrazioni indotte da carico pedonale
Il problema delle vibrazioni indotte da carico da pedone risulta, come già accenna-
to, relativamente nuovo. Passerelle pedonali estremamente snelle sono frutto dei più
recenti sviluppi tecnologici e le esperienze di Londra e Parigi riguardo le strutture del
Millennium Bridge e del Ponte Solferino dimostrano come l’attenzione si sia rivolta a
questo fenomeno solo recentemente. In questo paragrafo si ha l’obiettivo di descrivere
le peculiarità dell’azione indotta dal transito dei pedoni sull’opera ed i problemi che ne
possono derivare. In particolare si intende mettere in evidenza le analogie che vi sono
col fenomeno del distacco di vortici che, a seguito di un’analisi approfondita, risultano
essere più forti di quello che ci si attenderebbe.
La grande maggioranza delle attuali normative di carattere europeo tratta il pro-
blema del carico da traffico per i ponti pedonali con un approccio alla stregua di
quello utilizzato per gli altri carichi variabili, ovvero fornendo il valore caratteristico di
un’azione da applicare staticamente alla struttura.
Questo modo di operare è sicuramente opportuno per la valutazione dei massimi
effetti indotti; tuttavia ha il difetto di non riuscire a cogliere alcuni aspetti tipici propri
del carico di servizio di questo tipo di strutture. Quando si parla infatti di carico da
pedone, stiamo necessariamente parlando di un’azione applicata dinamicamente. Sia
che sul ponte stia transitando un gruppo di persone a passo regolare, piuttosto che un
singolo pedone a corsa, piuttosto che una folla compatta, si ha sempre a che fare con
carichi variabili nel tempo. Ne consegue che con un approccio "statico" non si riesce a
cogliere alcuni aspetti fondamentali del problema, che in linea generale possono essere
di:
• valori eccessivi di risposta in relazione al comfort della struttura, nella fattispecie
di accelerazione;
• eccessive valori o escursioni di tensione negli elementi e nei collegamenti.
In genere il carico da pedone risulta avere un valore contenuto; una sua applicazione
su strutture rigide e massive dunque difficilmente può creare problemi. Tuttavia ciò
può non essere vero in caso di combinazione pedone-struttura flessibile.
Dal punto di vista del comfort pedonale, è stato sperimentalmente dimostrato che
il corpo umano, sebbene riesca a subire senza conseguenze spostamenti anche ampi,
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è particolarmente suscettibile alle accelerazioni le quali, anche se di valore modesto,
possono essere avvertite ed essere fonte di disagio. Per opere rilevanti come i ponti
localizzati all’interno di fitte trame urbane, si capisce facilmente come questa situazione
sia inaccettabile, essenzialmente da due punti di vista. Il primo ha carattere sociale:
un’opera importante per la comunità di un certo paese, magari di elevato impatto
architettonico, non può essere giudicata dall’opinione pubblica inaffidabile ed insicura,
viste le ripercussioni economiche che la sua realizzazione ha comportato (sebbene la
sua affidabilità non dipenda in generale da questo tipo di fenomeno). Il secondo ha
carattere tecnico: tali opere sono infatti predisposte proprio per il carico da pedone,
ed eventuali problematiche ad esso associate ed eventualmente non risolte sono da
considerarsi come carenze del progetto stesso.
Le indagini attuali a livello di ricerca hanno accresciuto il grado di conoscenza di
tali azioni. In particolare si è compreso come modellare i carichi e quali sono le loro
caratteristiche dinamiche e di ampiezza, ciò che vedremo nei paragrafi successivi. In
linea generale il carico indotto dal pedone può essere modellato come un’azione vertica-
le, orizzontale e longitudinale. Esso è ben descritto da una forzante periodica (vedremo
che è di tipo sinusoidale simile a quella di distacco di vortice (2.3)) e caratterizzata da
frequenze note. Nella seguente tabella sono raccolte le frequenze caratteristiche dei ca-
richi dinamici verticali e longitudinali indotte dal singolo pedone. E’ necessario parlare
Tabella 3.1: frequenze caratteristiche dell’ azione da pedone verticale e
longitudinale
Tipo fmin fmax[Hz] [Hz]
Passeggio 1, 6 2, 4
Corsa 2 3, 5
di range piuttosto che di valori ben precisi, dato che tali valori dipendono caso per caso
da altri parametri quali le caratteristiche fisiologiche del pedone, dalla sua andatura
ecc. Risulta quindi più corretto affermare che le frequenze tipiche sono caratterizzate
da una funzione di densità di probabilità di tipo gaussiano simmetrica rispetto ad un
valore di 2 Hz e con deviazione standard di 0,2 Hz.
Per quanto concerne le azioni orizzontali, le frequenze tipiche risultano essere lo-
calizzate su valori doppi rispetto a quelli dell’azione verticale, quindi si parla circa 1
Hz come dato di riferimento. Il motivo di questa affermazione lo si ricava facilmente
dall’osservazione della camminata unama. Ogni volta che il singolo pedone poggia il
piede sul piano di calpestio, esercita un’azione verticale e longitudinale, dunque la fre-
quenza di tale azione corrisponde proprio alla frequenza con cui vengono realizzati i
passi. Trasversalemente invece due input consecitivi nello stesso verso sono realizzati
ogni due passi, poichè piede destro e sinistro portano ad azioni di verso opposto; in
questo caso quindi il periodo dell’azione risulta doppio rispetto a quello verticale.
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Ragionando come fatto per il distacco di vortice, è possibile comprendere definire
il livello di suscettibilità di una passerella nei confronti di questa azione. Ogni volta
infatti che un modo verticale od orizzontale di avvicinano come frequenza di oscillazione
a quelle critiche indotte dal transito, la risposta verticale ed orizzontale si amplificano
verso valori che debbono essere valutati. Un’analisi dinamica della struttura, con in
gioco opportuni livelli di massa, è quindi necessaria per determinarne il livello di rischio.
Ancora una volta entrano dunque in gioco le caratteristiche strutturali, che possono
portare l’opera lontano o vicino ai range critici e la rilevanza della stessa, alla quale
sono correlati livelli di traffico differenti. Come vedremo successivamente, fissando la
rigidezza della struttura, l’ampiezza della risposta risulta funzione del livello di massa
coinvolto e dello smorzamento strutturale.
Da quanto detto in questo paragrafo, una prima analogia col fenomeno del distacco
di vortice può essere riscontrata nel tipo di azione applicata alla struttura, anche in
questo caso di tipo sinusoidale su frequenze note.
Una seconda similitudine di ritrova nel processo di interazione pedone-struttura,
che si può attuare anche in questo caso, sebbene in misura inferiore. Relativamente al
vortex shedding si era detto che, per strutture con Sc piccolo, l’ampiezza di oscillazio-
ne verticale poteva divenire talmente grande da generare una situazione di feed-back
fluido-struttura, nel quale quest’ultimo modificava il proprio modo di agire sul corpo
in funzione della sua risposta. Nel caso del pedone succede una cosa simile. Se il valore
delle accelerazioni orizzontali risulta maggiore di quello corrispondente alla soglia di
disturbo, il pedone accusa disagio, ovvero una sensazione di perdita di equilibrio. E’
infatti questa la direzione di oscillazione del ponte che causa maggiori problematiche.
Per effetto di questa sensazione, che la persona vuole eliminare, quest’ultima tende
a modificare istintivamente la propria andatura, e lo fa allineandosi alla frequenza di
oscillazione del ponte. Nasce dunque una situazione in cui migliorano le condizioni del
pedone ma peggiorano quelle della struttura, che si trova ad essere sollecitata da una
forzante in fase col suo moto ed alla stessa frequenza. Si assiste cioè ancora ad una
situazione in cui la struttura governa la natura della forzante e le modalità secondo
cui le viene applicata. Anche in questo caso non si parla di fenomeno divergente ma
semplicemente di un’amplificazione potenzialmente eccessiva delle oscillazioni.
E’ chiaro come il singolo pedone da solo non possa generare questo tipo di fenomeno:
pensare infatti che, sotto la sua unica azione, il ponte abbia una risposta talmente
grande da indurlo a modificare la propria andatura è impensabile. Le situazioni che
maggiormente preoccupano sono allora quelle di persone in gruppo o di folla continua:
all’interno di tali scenari le singole andature, caratterizzate da frequenze e fasi differenti,
possono entrare in fase ed allinearsi al periodo del ponte, fornendo un’azione unica
di elevata entità. Questo fenomeno è detto, come per il vortex shedding, lock-in o
sincronizzazione. E’ compito del progettista realizzare un’opera che non entri in questo
campo o che comunque mantenga la risposta entro limiti accettabili.
Sebbene in linea teorica la sincronizzazione possa interessare tutte le persone pre-
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senti sul ponte, il comportamento reale è ben differente: queste infatti, se il ponte oscilla
talmente tanto da impedire il passeggio, tendono a fermarsi e dunque ad arrestare il
fenomeno.
Un’ultima analogia col caso del distacco di vortici la si ha nella correlazione dell’a-
zione. Il coinvolgimento totale di un certo gruppo di persone nell’accordatura della fase
e sulla frequenza del ponte non è infatti immediato ma graduale. Ovvero, al crescere
dei movimenti trasversali, aumenta il numero di persone che avvertono disagio e che
dunque si accordano, quindi cresce il livello di correlazione tra le varie azioni applicate.
Questo fatto è ben visibile in Figura 3.1, dove per il ponte Solferino notiamo come
al crescere del livello di accelerazione orizzontale (linea verde) cresca anche il tasso di
correlazione della forzante (linea rossa).
Figura 3.1: risultati analisi al vero per il Ponte Solferino
Sperimentalmente non si osservano problemi di lock-in derivanti da eccessive oscil-
lazioni verticali. Queste vanno dunque riguardate unicamente come fonte di disagio
per i pedoni.
3.3 Livelli di comfort
Per quanto concerne il problema del comfort degli utenti è utile definire, per i casi
precedentemente selezionati di concordanza tra la frequenza della forzante e quella
naturale, dei livelli di risposta obiettivo. Questi rappresentano un utile strumento per i
progettisti per capire qual’è il livello di suscettibilità di una certa struttura o per tarare
gli interventi in caso si ritenga il comportamento insoddisfacente.
La determinazione di tali livelli risulta complicata da una serie di circostanze, quali
ad esempio la diversa percezione di una certa accelerazione da pedone a pedone, la
soggettività nel definire un valore di disturbo, le diverse sensazioni che hanno persone
in movimento rispetto ad altre ferme sul ponte, la durata delle oscillazioni ecc. Fonda-
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mentale risulta essere la questione del livello di percezione da parte dell’utente, il quale
in genere avverte valori diversi da quelli che realmente interessano la struttura.
Queste problematiche rendono difficile determinare dei valori precisi a cui fare ri-
ferimento, per questo le attuali linee guida e normative a livello europeo1 indicano dei
range di riferimento, in cui il parametro di risposta a cui guardare è rappresentato dalla
massima accelerazione orizzontale e verticale subita da ponte amax. In particolare, sono
definiti i campi riportati nella seguenti tabelle.
Tabella 3.2: livelli di comfort per oscillazioni verticali e longitudinali
Comfort amax[m/s2]
Massimo 0÷ 0, 5
Medio 0, 5÷ 1
Minimo 1÷ 2, 5
Non accettabile oltre
Tabella 3.3: livelli di comfort per oscillazioni trasversali
Comfort amax[m/s2]
Massimo 0÷ 0, 15
Medio 0, 15÷ 0, 3
Minimo 0, 3÷ 0, 8
Non accettabile oltre
In ogni caso, è necessario limitare il valore dell’accelerazione orizzontale a 0,1 m/s2
per evitare fenomeni di lock-in estesi. In queste condizioni, le indagini al vero effettuate
su vari ponti pedonali hanno dimostrato che la percentuale di persone "accordate"
lungo il ponte si assesta attorno al 5 ÷ 10% e la forzante è ben descritta dai modelli
che vedremo nel paragrafo successivo.
Sebbene la classificazione dei livelli di comfort realizzata in questo paragrafo nasca
per il carico da pedone, essa può essere estesa anche la fenomeno del vortex shedding
dal momento che risulta indipendente dalla natura dell’azione esterna. Chiaramente
in quest’ultimo caso non vale la classificazione per le accelerazioni orizzontali dato che
si hanno solo azioni verticali.
3.4 Modelli di carico
3.4.1 Modelli per il distacco di vortice
Le prescrizioni normative di carattere nazionale ed europeo forniscono delle inidica-
zioni per la valutazione degli effetti del distacco di vortice su strutture essenzialmente
1 Setrà, JRC ed annessi nazionali inglesi alla UNI EN 1991-1-2
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regolari e con schemi statici semplici. L’aspetto che maggiormente interessa è che il
carico non viene modellato come dinamico ma trattato come statico equivalente; il
risultato che ci si attende è dunque un valore di risposta corrispondente al massimo.
L’azione statica equivalente risulta, per l’i-esimo modo critico selezionato e per
unità di lunghezza:
Fi(z) = m(z)ω
2
i φi(z)ymax,iCTR,i, (3.1)
in cui z rappresenta la coordinata strutturale, m(z) la massa per unità di lunghez-
za, ωL,i la frequenza del modo di vibrare considerato, φi(z) la forma modale consi-
derata, normalizzata rispetto alla componente di massima ampiezza, ymax,i il valore
dello spostamento nel punto di massima risposta della struttura e CTR,i un parametro
adimensionale legato al tempo di ritorno dell’azione eolica.
Le grosse problematiche nella determinazione di tale forza risiedono nel calcolo del
valore massimo dello spostamento. Vengono infatti messi a disposizione dei metodi che,
a causa dei loro limitati campi di applicazione, risultano inutilizzabili per le strutture
complesse come la passerella di Terni. In particolare questi sono:
• metodo spettrale;
• metodo armonico.
Il primo è applicabile nel caso di strutture a mensola, quali ciminiere, pali o antenne;
non è dunque adattabile alla nostra struttura. Il secondo metodo è invece utilizzabile
per strutture con qualsiasi modo di vibrare, quindi potenzialmente adatto al nostro
caso.
Secondo tale approccio, lo spostamento massimo per il modo di vibrare sotto
osservazione è dato dalla relazione:
ymax,i =
bKKwclat
St2Sci
, (3.2)
in cui b è la dimensione di riferimento della sezione, St il numero di Strouhal, Sc,i il
numero di Scruton per il modo di vibrare, K, Km e clat coefficienti legati rispettivamente
alla forma modale, alla lunghezza di correlazione e alla forma della sezione. Sfortuna-
tamente vengono forniti i valori di clat relativamente a sezioni trasversali semplici quali
circonferenze, ad H o rettangolari. Dunque anche questo metodo non è utilizzabile.
L’unica possibilità che abbiamo di sfruttare le prescrizioni normative è quindi quella
di utilizzare i risultati delle analisi sperimentali in galleria del vento (spostamenti) e
definire direttamente la forzante staica equivalente tramite la (3.2). E’ opportuno
constatare comunque che procedere in questo modo sarebbe tuttuvia non necessario,
dal momento che si hanno a disposizione dati sperimentali, ben più affidbaili. Nel
seguito comunque si tenterà ugualmente questo approccio allo scopo di quantificare la
distanza tra i risultati ottenuti tramite le prescrizioni normative e le prove in galleria.
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3.4.2 Modelli per il carico da pedone
Relativamente ai modelli di carico per l’azione da traffico delle passerelle pedonali si
fa riferimento alle attuali prescrizioni e linee guida di carattere europeo, in particolare
ai risultati contenuti nei documenti:
• Setrà - Assessment of vibrational behaviour of footbridges under pedestrian loa-
ding;
• UK national Annex to Eurocode 1: actions on structures - Part 2: traffic loads
on bridges;
• JRC - Design of lightweight footbridges for human induced vibrations.
Occorre premettere che questi documenti forniscono approcci in linea generale ben
allineati fra di loro, se non in rari casi in cui vengono introdotti modelli di carico o
verifiche particolari. Per questo motivo, e per quelli che vedremo successivamente,
assumiamo il primo dei tre come riferimento, anche per il nostro ponte, e consideriamo
gli altri come integrativi. I passi da seguire nella definizione delle azioni sono riportati
di seguito.
Classificazione dell’opera
La prima fase è quella di classificare il ponte oggetto di studio, vale a dire di definirne
il livello di rilevanza in relazione al contesto urbano in cui nascerà e al livello di traffico
atteso. Con riferimento al testo francese, viene richiesto la selezione di una tra le
seguenti quattro:
• Classe I: ponte urbano a servizio di aree ad elevata densità pedonale, quali quelle
posizionate nei pressi di stazioni ferroviarie o metropolitane, o a servizio frequente
di folle dense e continue;
• Classe II: ponte urbano a servizio di aree popolate, soggette a traffico pesante ed
occasionalmente su tutta la superficie calpestabile;
• Classe III: ponte ad uso standard, occasionalemente attraversato da ampi gruppi
di persone ma mai caricato lungo tutta la propria lunghezza;
• Classe IV: ponte ad utilizzo rado, eretto a collegamento di aree scarsamente
popolate o come via secondaria al traffico pedonale.
La scelta di una di queste classi rappresenta una fase molto importante, in quanto
definisce il livello di importanza del controllo delle vibrazioni per il ponte di interesse.
E’ cura del committente sceglierne una adeguata, anche in relazione alle caratteristiche
strutturali dell’opera (rigidezza, massa). Da questa fase, come vedremo nel proseguo,
dipende direttamente il valore dell’azione da applicare. Per la classe IV non è richiesta
alcun tipo di analisi delle vibrazioni.
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Il testo inglese concorda con la classificazione appena riportata. Le prescrizioni
del JRC invece non propongono alcuna suddivisione rigorosa ma invitano a ragionare
in relazione ai possibili scenari che si possono presentare (vedi paragrafi successivi).
Quest’ultimo approccio è sicuramente sensato e ne faremo uso per la nostra passerella,
integrandolo col primo.
Determinazione del livello di traffico di progetto
Ad ogni classe corrisponde un livello di traffico, rappresentativo del traffico di pro-
getto per il ponte in esame. Tale livello è definito tramite una densità d di folla, ovvero
dal numero di persone attese al metro quadrato. Il legame classe-densità è riportato
nella seguente tabella.
Tabella 3.4: traffico di progetto per classi d’opera
Classe Folla d[ped/m2]
I Sparsa 0,5
II Densa 0,8
III Molto densa 1
Le prescrizioni inglesi si muovo in maniera analoga mentre quelle del JRC, che come
accennato prima non definiscono le classi, definiscono gli scenari di cui sopra in maniera
abbastanza simile. In quest’ultimo tuttavia viene preso in considerazione anche un caso
estremamente gravoso in cui la densità di folla risulta pari ad 1,5 ped/m2; vedremo
successivamente come terremo conto di questa circostanza.
Scelta del livello di comfort
Con riferimento alle soglie di disturbo definite al paragrafo 3.3, che prenderemo
come riferimento per il nostro progetto, il committente sceglie quale livello assegna-
re al ponte. Questa fase è direttamente correlata all’importanza dell’opera: per un
ponte facente parte, ad esempio, della classe I, è lecito richiede che garantisca un
comportamento adeguato anche in situazioni eccezionali.
Le prescrizioni inglesi non permettono alcuna scelta ma danno direttamente un
valore di riferimento funzione dell’importanza dell’opera e della sua quota dal suolo.
Questo modo di procedere è, a parere dello scrivente, adeguato perchè lega direttamen-
te il valore dell’opera al livello di risposta ma al tempo stesso limitativo perchè non
permette una libera scelta da parte del committente. JRC invece definisce il livello di
comfort atteso in funzione dello scenario. Ancora una volta, integreremo per il nostro
caso quanto suggerito in quets’ultimo caso con quanto riportato al paragrafo3.3.
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Determinazione dei livelli di rischio
Questa fase consente di valutare il livello di suscettibilità dell’opera al traffico pe-
donale. Noti infatti i valori delle frequenze che caratterizzano le forme modali diret-
tamente correlate ai movimenti dell’impalcato e conoscendo i valori ricorrenti di tali
frequenze per il fenomeno del passeggio (vedi successivamente per le armoniche delle
serie di Fourier), il documento francese definisce, per ciascuna forma modale, il livello
di rischio che le compete. Esso può essere interpretato come la distanza che intercorre
tra tali valori, i quali sono riportati nelle seguenti tabelle per la direzione verticale,
longitudinale e trasversale.
Tabella 3.5: livello di rischio per vibrazioni verticali e longitudinali
f Livello[Hz]
0÷ 1 4
1÷ 1, 7 2
1, 7÷ 2, 1 1
2, 1÷ 2, 6 2
2, 6÷ 5 3
oltre 4
Tabella 3.6: livello di rischio per vibrazioni trasversali
f Livello[Hz]
0÷ 0, 3 4
0, 3÷ 0, 5 2
0, 5÷ 1, 1 1
1, 1÷ 1, 3 2
1, 3÷ 2, 5 3
oltre 4
Ancora una volta, vista la soggettività del fenomeno, è preferibile definire dei range
piuttosto che dei valori precisi. La numerazione dei livelli corrisponde alle seguenti
situazioni:
• Livello 1: massimo rischio di risonanza azione struttura;
• Livello 2: medio rischio di risonanza;
• Livello 3: basso rischio di risonanza;
• Livello 4: basso di risonanza non rilevante.
Determinazione dei carichi da traffico
La base per la definizione dell’azione da passeggio è rappresentata dal carico dina-
mico indotto dal singolo pedone. Numerosi studi scientifici sono stati fatti al riguardo,
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principalemente allo scopo di determinare la forma del carico e quindi di tarare un mo-
dello in grado di rappresentarla. Le azioni caratteristiche sono quelle corrispondenti al
passeggio e alla corsa. Entrambi questi movimenti inducono forze verticali, trasversali
e longitudinali per l’impalcato della passerella.
La camminata del pedone osservata è del tipo di Figura 3.2,
(a) verticale
(b) trasversale (c) longitudinale
Figura 3.2: andamento componenti del carico
nella quale si osservano forme a sella, matematicamente ben rappresentabili da una
serie di Fourier. Seguendo questa strada è dunque possibile definire l’azione dinamica,
per tutte le componenti, nel seguente modo:
F (t) = G0 +G1sin(2pifwt) +
n∑
i=2
Gisin(2piifwt− φi), (3.3)
in cui: G0 rappresenta l’azione statica del pedone, esclusivamente verticale, G1
l’ampiezza della prima armonica della serie di Fourier, Gi le ampiezze delle successive
armoniche a partire dalla seconda, fw la frequenza di passeggio, φi le fasi delle singole
armoniche rispetto alla prima, n il numero di armoniche considerate nella definizione
del carico.
In linea generale le componenti del carico sono ben discretizzate da una-due armo-
niche, come si comprende da un confronto tra la Figura 3.2 e Figura 3.3. Le ampiezze
relative sono raccolte in Tabella 3.7, assieme alle fasi.
Per quanto riguada l’azione derivante dal pedone in corsa, l’andamento registrato
e quello modellato è visibile in Figura 3.4.
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(a) verticale
(b) trasversale
(c) longitudinale
Figura 3.3: componenti discretizzate con serie di Fourier
Tabella 3.7: valori delle ampiezze e delle fasi per le prime tre armoniche
della serie
Componente G0 G1 G2 φ2 φ3[N] [N] [N] [rad] [rad]
verticale 700 280 70 pi/2 pi/2
trasversale - 35 7 0 0
longitudinale - 140 35 0 0
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(a) registrato (b) rappresentato in serie di Fourier
Figura 3.4: andamento della componente verticale indotta da pedone in
corsa
In questo caso la serie di Fourier è limitata alle parti positive delle singole armoniche,
a rappresentare un contatto discontinuo dei piedi dal piano calpestabile, peculiarità che
la diversifica dal passeggio. In questo caso i valori di G1, G2 e G3 raccomandati sono
di 1120, 490 e 140 N rispettivamente.
Le linee guida francesi raccolgono questi risultati e forniscono un modello di carico
atto a rappresentare la condizione di progetto, ovvero quella di folla transitante senza
soluzione di continuità lungo tutto il ponte. In questa condizione di flusso continuo a
velocità costante di 1,5 m/s, nella quale si trovano a transitare un certo numero n di
persone ciascuna con la propria frequenza e sfasate l’una rispetto all’altra, il generico
effetto indotto in un punto della struttura sarà, immaginando un comportamento li-
neare, somma dei singoli contributi provenienti da ciascun pedone. Questi contributi
non sono chiaramente tutti di segno concorde. E’ possibile allora, registrando al vero
o tramite simulazioni il valore della risposta massima in caso appunto di folla random,
individuare il numero equivalente Neq di persone uniformemente distribuite che, accor-
date tutte sulla stessa frequenza (del ponte per una certa forma modale) ed in fase tra
di loro, inducono allo stesso valore della risposta registrato. E’ questo lo spirito dell’ap-
proccio che sta alla base dei modelli di carico attualmente disponibili. In particolare,
sono stati implementati numerosi test con l’ausilio del calcolatore i quali, ripetuti più
volte tenendo fissati la densità del traffico, lo smorzamento della struttura ed il nume-
ro di onde della forma modale, hanno permesso di determinare il valore caratteristico
della risposta (frattile 95%). Variando poi tali parametri è stato possibile creare un
ventaglio di casistiche ed arrivare alla definizione di due numeri equivalenti:
Neq,1 = 10, 8
√
nξ;
Neq,2 = 1, 85
√
n;
dove ξ rappresenta il rapporto di smorzamento. Il primo è valido nel caso di folla
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sparsa o densa, ed è stato ricavato assumendo sia per la fase che per la frequenza una
legge di distribuzione Gaussiana. Il secondo invece è da utilizzare nel caso di folla
molto densa ed è stato determinato in condizioni di fase random, con la stessa legge
del primo, ma di frequenza unica per tutti i pedoni. Come si vede, in quest’ultimo caso
cade la dipendenda dalle proprietà dissipative della struttura.
Conoscendo dunque il numero di persone "sostitutive" di quelle reali ed essendo
nota la forma matematica dell’azione indotta dal singolo pedone, è facile calcolarsi le
risultanti dell’azione rispettivamente verticale v, trasversale t e longitudinale l :
Fv = Neq,iG0 +Neq,iG1,vsin(2pifvt);
Ft = Neq,iG1,tsin(2piftt);
Fl = Neq,iG1,lsin(2piflt);
in cui i=1,2. Il Setrà fornisce le analoghe espressioni non in termini di carichi con-
centrati ma di superficie [N/m2], semplicemente dividendo le prime per l’area A calpe-
stabile dell’impalcato. Per una folla sparsa (d=0,5 ped/m2) o densa (d=0,8 ped/m2)
si ha (Caso 1 ):
fv =
Neq,1G0
A
+ dG1,vcos(2pifvt)10, 8
√
ξ
n
ψ;
ft = dG1,tcos(2piftt)10, 8
√
ξ
n
ψ;
fl = dG1,lcos(2piflt)10, 8
√
ξ
n
ψ;
in cui d rappresenta, come detto in precedenza, la densità del traffico corrispondente
(Tabella3.5). La forma diversa tra quest’ultimo gruppo di azioni e quelle precedenti è
dovuta semplicemente ad una risistemazione dei termini. Per folla molto densa (d=1
ped/m2) si ha invece (Caso 2 ):
fv =
Neq,1G0
A
+ dG1,vcos(2pifvt)1, 85
√
1
n
ψ;
ft = dG1,tcos(2piftt)1, 85
√
1
n
ψ;
fl = dG1,lcos(2piflt)1, 85
√
1
n
ψ;
La variazione in coseno del termine in seno non comporta alcuna differenza, visto
che siamo interessati alla risposta della struttura a regime, ovvero una volta superato
il transitorio iniziale. Per quanto concerne le modalità di applicazione di questi cari-
chi, ciascuna componente va considerata separata dalle altre ed applicata sui modi di
interesse. Ad esempio, i modi verticali saranno caratterizzati dalla sola componente
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verticale applicata alla frequenza del modo stesso; discorso analogo per le altre direzio-
ni. Infine, riguardo la distribuzione spaziale, tale carico costante deve essere applicato
in segno concorde a quello definito dalla forma modale, come chiarito in Figura 3.5.
Figura 3.5: modalità di applicazione del carico da pedone
Come si osserva dalle Figure 3.2 e 3.3 un’ unica armonica descrive bene i carichi
osservati; è questo il motivo per cui tali linee guida utilizzano solo il primo termine
della serie di Fourier. Nel caso tuttavia di ponti di classe almeno I e II richiedono che
sia fatta un’ulteriore verifica considerando la seconda armonica al posto della prima
e mantenendo invariata la forma del carico (Caso 3 ). Le tabelle 3.5 e 3.6 infatti
dimostrano che un livello di richio basso è associato a frequenze inferiori e superiori
di quelle caratteristiche, circostanza che discende direttamente dal valore che hanno le
armoniche nella serie di Fourier. Ci si vuole pertanto tutelare, per i ponti di una certa
rilevanza, nei confronti di fenomeni di risonanza sulle seconde armoniche. La seguente
tabella riepiloga i casi da trattare.
Tabella 3.8: casi di carico in funzione della classe del ponte e del livello di
rischio
Classe Livello
1 2 3
I 1 - -
II 1 1 3
III 2 2 3
Il coefficiente ψ che compare a definire il carico risulta essere sempre inferiore o
uguale ad uno e lo abbatte in funzione del livello di rischio, cioè della distanza che vi
è tra le singole frequenze modali e quelle critiche. Tale coefficiente viene definito sulla
base delle leggi di Figura 3.6, sia per le prime che per le seconde armoniche.
Riepilogando, dal punto di vista della definizone dei carichi tra le linee guida c’è
molta concordanza: il JRC fornisce relazioni indentiche, estendendole anche ad un
valore di densità pari ad 1,5 ped/m2 mentre gli standard inglesi forniscono relazioni
formalmente differenti ma identiche come valore dell’azione2. L’unica differenza rile-
vante risiede nel fatto che quest’ulimo documento propone la verifica, relativamente
alle sole oscillazioni verticali, per due ulteriori casi: il primo relativo ad un gruppo
2 In [4] è riportato un confronto molto accurato tra le varie indicazioni da cui di deduce un forte
allineamento
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(a) frequenze verticali e longitudinali (b) frequenze trasversali
Figura 3.6: variazione di ψ per la prima armonica della serie
di persone viaggianti in condizioni di camminata, il secondo in condizioni di corsa. Il
numero delle persone costituenti tali gruppi è definito in funzione della classe del ponte.
L’azione definita è analoga a quelle precedenti:
Fv = F0k(fv)
√
1 + γ(N − 1)sin(2pifvt),
in cui:
– G0: ampiezza della prima armonica, pari a 910 N per il caso di pedone in corsa
ed uguale ai valori precedentemente riportati per il passeggio;
– k(fv): parametro sostituitivo dello ψ sopra definito;
– γ: parametro riduttivo che tiene conto dell’asincronia esistente all’interno del
gruppo nell’applicazione del carico, funzione dello smorzamento e della luce del
ponte;
– N: numero di persone costituenti il gruppo.
La determinazione dei singoli coefficienti è rimandata al proseguo quando si definirà
l’azione per la passerella Tripod.
Osservazione 1: come riportato nei passaggi precedenti, il Setrà tratta allo stes-
so modo sia le oscillazioni verticali che orizzontali. Questo è senz’altro corretto vista
l’importanza delle oscillazioni orrizzontali, responsabili della nascita dei fenomeni di
lock-in. Altrettanto si può dire per le indicazioni del JRC, limitando tuttavia l’anali-
si alla prima armonica qualunque sia il livello di rilevanza dell’opera. Le prescrizioni
inglesi invece affrontano soltanto il problema dell’azione verticale mentre per quelle
orizzontali definiscono un controllo mediante il calcolo di un coefficiente il calcolo di un
coefficiente funzione della massa modale, della massa dei pedoni e dello smorzamento
della struttura. Una relazione simile è poi individuabile nel JRC, inerente tuttavia il
fenomeno del lock-in. Visti i diversi tipi di approcci, giustificheremo nel seguito il fatto
di non considerarare per il presente lavoro tali relazioni.
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Osservazione 2: a parere dello scrivente, il limite dell’approccio riportato in questo
capitolo è il fatto di considerare gli effetti di una folla random e di non includere i
contributi provenienti dal lock-in. Dato che il livello di sincronizzazione che io osservo
su un ponte è funzione della risposta stessa, proprio per il fatto che è il valore di
quest’ultima ad indurre una modifica nell’andatura, la determinazione dei suddetti
contributi non è affatto semplice. Il fenomeno infatti si configura come fortemente non
lineare, dove al crescere della risposta cresce non sono l’azione portata dalle persone già
coinvolte, le quali tendono ad accordarsi sempre di più col ponte, ma cresce anche la
massa di pedoni che percepisce disagio, e quindi che può potenzialmente partecipare al
fenomeno. Il processo comunque, come già detto, non è divergente, grazie proprio alle
persone che in virtù del disagio che cresce interrompono la camminata; resta comunque
la possibilità che le oscillazioni diventino rilevanti. Il fatto che tali linee guida non
tengano conto di questo aspetto fa si che gli effetti di una folla random transitante
su di un ponte, da determinarsi in regime di oscillazioni forzate, siano correttamente
interpretati dai carichi di cui sopra solo se la risposta del ponte stesso è contenuta
(accelerazione orizzontale dell’impalcato pari indicativamente a 0,1÷0,15 m/s2). In
questi casi infatti è stato osservato che il lock-in è limitato ad una piccola percentuale
di persone.
Questo fatto potrebbe indurre ad un’analogia col fenomeno del distacco di vortice:
gli effetti indotti dalla forza di shedding potrebbero infatti essere determinati con buona
approssimazione per mezzo di un carico sinusoidale solo se gli spostamenti trasversali
sono contenuti, ovvero se l’interazione vento-struttura fosse trascurabile.
3.5 Tecniche di mitigazione della risposta
Allo scopo di ridurre oscillazioni verticali ed orizzontali eventualmente eccessive, è
possibile intervenire sul ponte in vario modo, a seconda che si tratti di un’opera di
nuova costruzione oppure di un ponte esistente. Si riportano nel seguito i possibili tipi
di intervento.
1 - Modifica delle frequenze del sistema
Questo primo approccio, sicuramente preferibile in una fase di progettazione, con-
siste nel veriare le frequenze dei modi critici del sistema. Con riferimento al fenomeno
del distacco di vortici, accrescerle è sicuramente favorevole dato che aumentano anche
le velocità critiche verso valori con tempi di ritorno maggiori. Diminuirle invece non
risulta opportuno, proprio per gli effetti che ne conseguono su tali velocità. Per quanto
riguarda la risposta sotto carico da pedone può essere favorevole muoversi in entrambi
i sensi, visto il range abbastanza lmitato di valori critici. E’ dunque possibile spostarsi
al di sopra o al di sotto di tale fascia.
3.5. Tecniche di mitigazione della risposta 51
Occorre comunque considerare che la modifica di tali parametri porta con sé de-
gli effetti che è opportuno sempre valutare, quali l’aumento delle masse, la maggiore
deformabilità del sistema sotto carico statico, l’incidenza economica, le variazioni nel
progetto architettonico.
2 - Riduzione della risposta
Variazione di massa e di smorzamento intrinseco
Una prima possibilità per ridurre la risposta consiste nell’incrementare la massa.
Questo intervento permette, in ipotesi di oscillazioni forzate, di ridurre direttamente
l’accelerazione orizzontale e verticale. Il guadagno è apprezzabile sia nel caso di pede-
strian load che di distacco di vortice. In quest’ultimo caso poi si ha anche un incremento
del numero di Scruton, fatto che consente di allontanarsi dal campo delle oscillazioni
autoeccitate. Come aspetto duale l’incremento di massa diminuisce le frequenze, con
ripercussioni sui valori di velocità critiche del vento, le quali diventano più frequenti.
Dal punto di vista sismico poi la situazione, come noto, è sicuramente peggiore.
Altra possibilità è quella di incrementare lo smorzamento della struttura, approccio
che permette di lavorare in maniera forte sull’amplificazione dinamica della risposta.
Al di là di qualche intervento, come l’utilizzo di parapetti a grata in cui i numerosi
collegamenti consentono la dissipazione di energia, è necessario spesso utilizzare solette
aggiuntive, collaboranti e non, che inevitabilmente accrescono anche le masse. Anche
in questo caso il guadagno sul numero di Scruton è evidente.
Questi tipi di interventi si prestano naturalmente per strutture esistenti, per le quali
comunque è necessario controllare la conseguente variazione nelle proprietà dinamiche.
Disposizione di smorzatori
Questo tipo di soluzione si presta molto bene per le problematiche di vibrazione
di strutture esistenti, sebbene vengano talvolta predisposti fin dalle prime fasi di pro-
getto per le nuove opere. A parere dello scrivente, l’utilizzo di questi dispositivi deve
riguardare quelle strutture che abbiano manifestato deficienze di comportamento una
volta aperte al pubblico, e non rappresentare una via d’uscita per nuovi progetti che
si dimostrino carenti. E’ anche vero però che talvolta le esigenze architettoniche si ri-
percuotono negativamente sulle caratteristiche strutturali dell’opera ed il loro impiego
diventa necessario. E’ il caso proprio della passerella oggetto di studio. Rimandando al
proseguo un’analisi più dettagliata delle caratteristiche di questi dispositivi, in questa
fase mettiamo in evidenza come questo tipo di intervento sia, nella pratica progettuale,
molto ricorrente, vista la semplicità di installazione e di manutenzione. Nel caso di
uno smorzatore a massa accordata, di tratta di solidarizzare alla struttura un corpo di
massa opportunamente tarata unicamente tramite una molla oppure con un sistema
massa-damper in parallelo. All’atto dell’oscillazione della struttura, che avviene ad
una certa frequenza, il TMD, se adeguatamente "accordato" alla frequenza del corpo,
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è in grado di oscillare in controfase e di ridurre sensibilmente l’ampiezza della risposta.
In questo meccanismo di mitigazione interviene sia la massa, mediante il suo moto
opposto, che lo smorzamento assegnato al dashpot del dispositivo, in misura e modo
differenti. Con l’aggettivo "accordato" si intende che lo smorzatore deve possedere
delle caratteristiche di massa e rigidezza della molla tali da determinare un suo valo-
re di oscillazione naturale prossimo a quello di vibrare della struttura. Una distanza
eccessiva fra questi due valori induce ad essere obsoleto questo tipo di intervento, e la
struttura avvertirebbe la presenza dello smorzatore unicamente come massa aggiunta.
Le ragioni di questo bisogno sono facilemente comprensibili: è necessario infatti che
si inducano condizioni di risonanza anche nel TMD stesso, che altrimenti si vedrebbe
eccitato da una frequenza di oscillazione troppo bassa da consentirgli di esplicitare una
risposta apprezzabile.
Questo tipo di intervento risulta in genere molto efficace e in grado di abbattere
sensibilmente il valore della risposta. Inoltre, se le proprietà dei dispositivi sono ben
tarate, è possibile estendere il loro funzionamento ad un range di frequenze più am-
pio. Quest’ultima possibilità risulta favorevole in tutti i casi in cui vi siano difficoltà
a misurare la frequenza della struttura oppure quando tale frequenza sia suscettibile
di variazioni nel corso della vita dell’opera (a causa di degrado, modifiche nella distri-
buzione delle masse ecc.). Come aspetto negativo vi è da segnalare che, in virtù delle
caratteristiche di funzionamento, è in genere necessario predisporre uno smorzatore per
ciascun modo di vibrare da controllare. Questo genera ripercussioni dal punto di vista
delle masse, della disposizione e di carattere economico.
Capitolo 4
La passerella Tripod di Terni
4.1 Inquadramento generale dell’opera
4.1.1 Caratteristiche urbanistico-sociali
Il nuovo ponte pedonale Tripod nasce come un simbolo per la città di Terni, tanto
che è stato ribattezzato anche "La porta dell’Umbria". Il progetto è stato realizzato
dallo studio londinese Mc Dowell+Benedetti Architects LLP per la parte architettonica,
mentre la progettazione strutturale definitiva ed esecutiva è stata suddivisa tra lo studio
MEW Manfroni Engineering Workshop di Rimini e lo studio dell’ Ing. Marco Peroni
di Roma rispettivamente.
Il piano che prevede la realizzazione della passerella si inserisce all’interno del PIT
(Progetto Integrato Territoriale) della città di Terni ed è denominato "Stazione ac-
cessibile. Integrazione delle politiche di riqualificazione del centro urbano di Terni".
Nello specifico, tale programma "intende rafforzare le connessioni interne con le aree
di più rilevante interesse economico regionale, promuovendo una maggiore integrazione
territoriale ed una più ampia competitività del sistema produttivo umbro", come ripor-
tato nelle documentazioni ufficiali relative al piano. Tra gli obiettivi del principali vi
è dunque quello di potenziare i collegamenti interni, con particolare riferimento all’ac-
cesso alle infrastrutture di trasporto pubblico. Come evidente dalla seguente Figura
4.1, il progetto comporta un notevole miglioramento del grado di unione delle due zone
separate dalle infrastrutture esistenti, con ripercussioni sul livello sia di fruizione della
stazione che di traffico verso il centro storico. Strategica in tal senso risulta essere la
nascita di un parcheggio a Nord del ponte stesso, il quale eviterà il congestionamento
della viabilità in caso di eveti particolarmente attarttivi prossimi alle vie centrali della
città.
Le vie di ingresso al ponte, sia lato Proietti Divi (Nord) che lato Sud, sono realizzate
mendiante scalinate rettilnee e sono fornite di ascensori per utenza disabile. Sebbene
la passerella nasca come ciclopedonale, l’assenza di rampe e lo sbarco direttamente
in stazione al lato Sud scoraggia il transito di questo tipo di veicoli, a favore di un
traffico per lo più pedonale. Per le stesse ragioni, sono da ritenersi rare le occasioni
di transito di pedoni a corsa, se non limitati in gruppi di piccolo numero. L’opera è
essenzialmente realizzata in acciaio, ad eccezione chiaramente della sottostruttura con
in pile di cemento armato. La ragione della scelta di questo materiale è riscontrabile
nel desiderio racchiudere nel ponte gli aspetti maggiormente significativi inerenti alle
tradizioni della città ternana, fondate appunto sulla siderurgia. Il tripode, a cui sono
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Figura 4.1: planimetria generale dell’opera
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riportati i carichi dell’impalcato, si configura quindi come un nuovo simbolo del paese
e della regione (Figure 4.2 e 4.3).
Figura 4.2: prospetto laterale (Est)
4.1.2 Sovrastruttura
Per quanto concerne le caratteristiche strutturali, il ponte si costituisce di cinque
campate, di cui le prime tre sono organizzate a trave continua (lato stazione), la terza
e la quarta appartengono al tratto strallato mentre la quinta è realizzata mediante
una trave a parete discreta di tipo Vierendeel. Quest’ultima risulta completamente
indipendente dalle altre,e ciò è dovuto principalmente all’esigenza di lasciare aperta
la possibilità che tale tratto, in futuro, possa essere smontato e rilocalizzato. La luce
complessiva dell’opera è di 175 m, suddivisa in 13 m per le prime due campate a trave
continua, 97 m per quella strallata e circa 52 m per quella a trave Vierendeel.
L’elemento caratterizzante l’opera è costituito dal tripode, realizzato mediante tre
piloni a sezione tubolare 1025/25 mm non verticali ma aperti vero l’esterno, di lunghez-
za variabile e pari a 53, 51,5 e 49 m. Nella parte inferiore e superiore si presentano lievi
rastremazioni, atte a favorirne lo slancio. In particolare in sommità, dato l’impegno
statico essenzialmente nullo del tratto oltre l’ultimo anello, lo spessore si riduce a 10
mm ed il diametro a 200 mm nei pinti più alti. L’antenna è "zavorrata" mediante due
anelli orizzontali di diametro 14,75 m (elemento inferiore) e 16,75 m (elemento supe-
riore), ad inclinati rispetto all’orizzontale e alla verticale e posti ad altezze differenti.
La loro sezione risulta tubolare con diametro esterno di 710 mm e spessore di 30 mm.
La differenza nelle loro dimensioni è generata proprio dall’apertura che presentano i
tre fusti verticali.
Gli anelli orizzontali, oltre a solidarizzare le torri e quindi ad accrescerne la rigidezza
torsionale, sostengono l’impalcato mediante un totale di ventotto funi spiroidali chiuse
in acciaio inossidabile ad alta resistenza di diametro pari a 30 mm, delle quali sedici sono
a supporto della campata più lunga (lato Sud) e scaricano sull’anello superiore, mentre
le restanti quattordici sostengono la campata Nord e riportano i carichi sull’anello a
quota inferiore. La disposizione in pianta di tali stralli è tale che si venga a creare un
effetto a ventaglio.
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(a) prospetto Nord
(b) prospetto Sud
Figura 4.3: prospetti frontali del ponte
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Per quanto concerne l’impalcato, esso è impostato ad una quota media di 8,3 m
rispetto al piano del ferro, con punti di minimo in corrispondenza degli accessi e di
massimo in prossimità del tripode; si osserva dunque una leggera pendenza del piano di
calpestio pari a circa l’1%. Per tutte le campate, eccetto quella a trave Vierendeel, esso è
costituito da un tubo centrale filante, di sezione pari a 800/30 mm, a cui trasversalmente
si innestano traversi a sezione variabile (Figura 4.4).
Come è possibile osservare, i traversi si diversificano a seconda che accolgano il
collegamento con le funi oppure no. Nel primo caso si parla di traversi saldati ad H
rinforzati lateralmente tramite piatti verticali, a realizzare una sezione finale di tipo
scatolare. L’altezza complessiva in corrispondenza del collegamento con la fune risulta
minima e pari a 200 mm mentre in corrispondenza del tubo centrale vengono raggiunti
i 670 mm. I piatti orizzontali e verticali presentano tutti spessore 20 mm. Il passo dei
traversi è costante per tutta la lunghezza del ponte e pari a circa 3,23 m.
Per quanto concerne la sezione senza le funi il traverso non possiede stavolta alcun
piatto di irrigidimento, quindi la sezione risulta aperta. Le altezze minima e massima
risultano uguali a quelle indicate in precedenza (Figura 4.7).
L’ingombro massimo trasversale dell’impalcato risulta pari a 5,4 m in orrisponden-
za dei traversi senza attacco funi e di 5,6 m per i traversi con le funi. La larghezza
disponibile al transito dell’utenza risulta invece costante e pari a 3,2 m. Per quanto
concerne le barriere, esse sono costituite da un pannello per i primi 100 cm a partire
dal piano finito e da una rete stirata porosa per i restanti 100 cm; l’ingombro totale
sul prospetto è quindi di 2 metri a partire dal piano calpestabile. La scelta di rendere
permeabile all’aria parte del parapetto è legata a questioni aerodinamiche della strut-
tura, che vedremo nel seguito. Ne trae tuttavia giovamento anche l’aspetto del ponte,
che con questo espediente risulta alleggerito.
La controventatura di piano (acciaio S460) si costituisce di barre filettate di diame-
tro 40 mm, sistemate in tutti i campi. Profili tubolari di bordo 200/15 mm completano
la sezione trasversale. Il piano di calpestio in larice con spessore di 50 mm è sostenuto
da cinque profili IPE di altezza variabile tra 200 e 240 mm, atti a fornire una pendenza
trasversale utile per lo scolo delle acque meteoriche.
Per quanto concerne il tratto a trave Vierendeel, abbiamo a che fare con una forma
ad arco di monta pari a 4,63 m. La sezione trasversale è riportata in Figura 4.6.
Sia gli elementi dei correnti che i montanti sono realizzati mediante profili tubolari,
i primi di sezione 355,6/12 mm, i secondi 219,1/8 mm. La sezione trasversale risulta,
per tutti gli altri aspetti, identica a quella della campata strallata. L’unica differenza
risiede nei traversi, di altezze massime e minime uguali a quelle già viste ma forati
in più punti a scopo di alleggerimento. Tutta la carpenteria metallica è realizzata in
acciaio S355 J2.
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(a) sezione senza le funi
(b) sezioni con le funi
Figura 4.4: sezioni impalcato nel tratto a trave continua e strallato
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(a) traverso con funi (b) traverso senza funi
Figura 4.5: sezioni variabili dei traversi
Figura 4.6: sezione impalcato campata Vierendeel
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4.1.3 Sottostruttura
La sottostruttura è caratterizzata da un numero di cinque appoggi realizzate tramite
pile in cemento armati classe C32/40, posti direttamente a livello del piano del ferro.
Tali appoggi sono localizzati in corrispondenza delle prime due campate lato stazione e
per l’ultima Vierendeel. Per quanto riguarda i dispositivi di vincolo presenti in sommità
di dette pile, occorre definire lo schema statico complessivo della passerella.
Verticalmente quest’ultima si comporta, nel tratto strallato, come una trave su più
appoggi; nella campata Vierendeel invece come una trave semplicemente appoggiata.
Per quanto riguarda il grado di vincolo dei gdl orizzontali, occorre specificare che
longitudinalmente la campata strallata è bloccata completamente in corrispondenza
del tripode, dove un collegamento deformabile ottenuto mediante due profili scatolari
libera soltanto le rotazioni. Su tutti gli altri appoggi si hanno dunque, per uno dei
due lati della passerella, appoggi unidirezionali, mentre sull’altro multidirezionali. Ciò
allo scopo di favorire le deformazioni "naturali" conseguenti agli sbalzi termici, sia
longitudinalmente che trasversalmente. La campata Vierendeel risulta impostata allo
stesso modo: un appoggio fisso in corrispondenza della pila condivisa con la campata
strallata, un appoggio unidirezionale longitudinale per l’altra pila ma sullo stesso lato
e due multidirezionali sul lato opposto.
Per quanto riguarda le opere di fondazione, il tripode poggia su una zattera di
spessore 2 metri ancora in cls C32/40, impostata su dieci pali cosi come le altre pile.
Non si hanno informazioni relative alla classe di cls impiegato per le palificate.
4.2 Caratteristiche eoliche del sito
In questa fase si desidera definire quelle che sono le caratteristiche del sito dal punto
di vista della suscettibilità all’azione del vento. Non interessa determinare il valore delle
azioni aerodinamiche incidenti, in quanto non oggetto del nostro lavoro, ma piuttosto
i valori della velocità attesi nel luogo di costruzione al variare del tempo di ritorno. A
tal fine si fa riferimento alle disposizioni riportate all’interno della CNRDT 207/2008.
Periodo di ritorno di progetto
Per determinare il tempo di ritorno di progetto della struttura occorre fare alcune
considerazioni riguardo la sua rilevanza. A questo proposito, occorre definire il tempo
di ritorno di riferimento TR,0, il quale è fornito dalla relazione:
TR,0 = max{T0, VN},
in cui VN rappresenta la vita nominale della costruzione mentre T0 il periodo di
ritorno convenzionale. Le seguenti tabelle permettono di stabilirne il valore.
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(a) periodo di ritorno convenzionale T0
(b) vita nominale VN
Figura 4.7: determinazione del periodo di ritorno di riferimento TR,0
Per quanto concerne la vita nominale, l’opera è da considerarsi sicuramente come
rilevante, anche se non strategica: in condizioni di emergenza o di calamità naturali
non costituisce infatti una via di accesso possibile per i mezzi di soccorso o per le forze
armate. Dunque è da assumersi almeno pari a 50 anni. Per quanto concerne invece il
periodo di ritorno convenzionale, è da escludere che il ponte possieda le proprietà di
una costruzione ordinaria, dunque T0 lo si assume pari a 100 anni. Il periodo di ritorno
di riferimento in anni è quindi definito pari a:
TR,0 = 100 anni.
Salvo diversamente indicato, il periodo di ritorno di progetto deve essere assunto
pari a quello appena determinato, quindi nel nostro caso ancora 100 anni. Vi sono
tuttavia dei casi, di particolare interesse per il nostro lavoro, in cui tale valore va
ridefinito nei seguenti modi:
1. TR=1 anno: valore da assumere nel caso in cui desideri condurre una verifica
sull’abitabilità degli edifici;
2. TR=10TR,0: valore da assumere nel caso si intenda verificare il comportamento
rispetto a fenomeni aeroelastici quali distacco di vortici, flutter ecc.
Nel nostro caso, visto la volontà di indagare gli effetti del distacco di vortice, occorre
quindi scegliere TR=1000 anni. Gli effetti di questo incremento del periodo si traducono
in una crescita del range di velocità da controllare.
Velocità base di riferimento
La velocità base di riferimento vb definisce il livello di ventosità della zona oggetto
di studio. A differenza della velocità di riferimento vr introdotta al capitolo 1.3 essa è
definita rispetto ad un periodo di ritorno di 50 anni. L’espressione che la definisce è la
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seguente
vb = vb,0ca, (4.1)
in cui:
– vb,0: velocità di riferimento al livello del mare;
– ca: coefficiente di altitudine, definito dalla relazione seguente:
ca =
1, se as ≤ a0,1 + ka( asa0 − 1), se as > a0,
in cui a0 e ka risultano parametri funzione della zona di costruzione mentre as
l’altitudine sul livello del mare. La seguente Figura 4.8 fornisce il valore dei parametri
di interesse, in relazione ad una zonizzazione del territorio italiano che definisce 9 aree.
Figura 4.8: valori della velocità di base al livello del mare
La citta di Terni si trova mediamente ad una quota sopra il livello del mare pari
a 130 m. Per questo motivo il coefficiente ca risulta unitario. Otteniamo dunque un
valore della velocità di base pari a:
vb = vb,0 = 27m/s. (4.2)
Velocità di riferimento di progetto
In questa fase leghiamo il periodo di ritorno prima individuato alla velocità eolica
corrispondente. Quest’ultima è fornita da:
vr = vbcr, (4.3)
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in cui cr, coefficiente di ritorno, è dato da:
cr =

0, 75 se TR = 1anno;
0, 75 + 0, 0652ln(TR) se 1anno ≤ TR < 5anni;
0, 75
√
1− 0, 2ln[−ln(1− 1/TR)] se 5anni ≤ TR < 50anni;
0, 65{1− 0, 138ln[−ln(1− 1/TR)]} se TR ≥ 50anni.
Nella seguente tabella sono raccolti i valori di cr e della velocità di riferimento per
diversi tempi di ritorno. Si ricorda che stiamo parlando di valori medi della velocità.
Tabella 4.1: coefficienti di ritorno e velocità di riferimento al variare del
periodo di ritorno
TR cr
vr
[anni] [m/s]
1 0, 75 20, 25
5 0, 85 23, 09
10 0, 90 24, 38
50 1, 00 27, 00
100 1, 06 28, 69
1000 1, 27 34, 27
Velocità media
La velocità media ad una certa quota z è fornita dal prodotto della velocità di
riferimento per il coefficiente di profilo medio:
vm(z) = vrcm(z),
in cui tale coefficiente è fornito dalle relazioni:
cm(z) =
krln(zmin/z0)ct(zmin) per z ≤ zmin;krln(z/z0)ct(zmin) per z > zmin.
kr, zmin e z0 sono definiti in relazione alla categoria di esposizione e alla classe di rugosità
del terreno. Con riferimento quindi alla zonizzazione definita ai paragrafi precedenti,
ricadendo in Zona 3, per mezzo della seguente Figura 4.9, determiniamo tali valori.
Trovandoci ad una distanza dalla costa maggiore di 30 km ed avendo individuato nella
classe di rugosità B quella che meglio interpreta il contesto urbano di collocamento
dell’opera, otteniamo una categoria di esposizione IV, con i relativi parametri.
Per la determinazione del coefficiente di profilo medio assumiamo una quota z di
posizionamento dell’impalcato pari al valore medio lungo tutto lo sviluppo, ovvero 8,26
m. Tale coefficiente assume quindi un valore di 0,729. Per quanto concerne invece il
coefficiente di topografia ct, esso si assume unitario.
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(a) classe di rugosità
(b) categoria di esposizione
(c) valori di kr, zmin e z0
Figura 4.9: calsse di rugosità e categoria di esposizione
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E’ possibile dunque definire le velocità medie attese in funzione del periodo di
ritorno. Tali parametri rappresentano delle variabili di progetto molto importanti,
come vedremo successivamente.
Tabella 4.2: velocità medie al variare del periodo di ritorno
TR vm
[anni] [m/s] [km/h]
1 14, 77 53, 17
5 16, 84 60, 62
10 17, 79 64, 03
50 19, 69 70, 90
100 20, 92 75, 34
1000 25, 00 90, 08
4.3 Classificazione in funzione del livello di traffico
Sulla base di quanto definito al paragrafo 3.4.2, procediamo alla classificazione del-
l’opera per quanto concerne la sua destinazione d’uso. Con riferimento alla sua posizio-
ne strategica, dal punto di vista pedonale, di collegamento di aree urbane attualmente
separate e quindi all’importante ruolo che viene ad assumere nelle dinamiche della sta-
zione di Terni, si ipotizzano livelli di traffico frequentemente alti. In conseguenza di
ciò, la passerella viene classificata come di Classe I, secondo la definizione data. Lo
scenario di riferimento è quindi il seguente:
• folla compatta, caratterizzata da una densità di 1 ped/m2, transitante a velocità
costante senza soluzione di continuità in condizioni di passeggio.
Nel seguito vedremo come questa condizione di carico verrà integrata con altre allo
scopo di esaminare il comportamento della passerella in situazioni di carico talvolta
eccezionali, talvolta più frequenti.
Capitolo 5
Materiali
Acciaio per la carpenteria metallica (S355 J2)
• Modulo elastico: E=210000 N/mm2;
• Modulo di elasticità tangenziale: G=E/2(1+ν)=80769 N/mm2;
• Coefficiente di Poisson: ν=0,3;
• Coefficiente di espansione termica lineare: α=1,2x10-5 °C-1;
• Densità: ρ=7850 kg/m3;
• Tensione di rottura caratteristica: ftk=510 N/mm2;
• Tensione di snervamento caratteristica: fyk=355 N/mm2.
Acciaio inox ad alta resistenza per il sistema di sospensione
• Modulo elastico iniziale: E0=160000 N/mm2;
• Modulo di elasticità tangenziale: G0=E0/2(1+ν)=61538 N/mm2;
• Coefficiente di Poisson: ν=0,3;
• Coefficiente di espansione termica lineare: α=1,2x10-5 °C-1;
• Densità: ρ=7850 kg/m3;
• Tensione di rottura caratteristica: ftk=1600 N/mm2;
• Tensione di snervamento caratteristica: fyk=1550 N/mm2.
Acciaio per l’armatura delle strutture in c.a. (B450C)
• Modulo elastico: E=210000 N/mm2;
• Modulo di elasticità tangenziale: G=E/2(1+ν)=80769 N/mm2;
• Coefficiente di Poisson: ν=0,3;
• Coefficiente di espansione termica lineare: α=1,2x10-5 °C-1;
• Densità: ρ=7850 kg/m3;
• Tensione di rottura caratteristica: ftk=540 N/mm2;
• Tensione di snervamento caratteristica: fyk=450 N/mm2.
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Calcestruzzo per pile e fondazioni (C32/40)
• Modulo elastico iniziale: E=33345 N/mm2;
• Modulo di elasticità tangenziale: G=E/2(1+ν)=14497,8 N/mm2;
• Coefficiente di Poisson: ν=0,15;
• Coefficiente di espansione termica lineare: α=1x10-5 °C-1;
• Densità: ρ=25 kN/m3;
• Resistenza caratteristica cubica a compressione: Rck=40 N/mm2;
• Resistenza caratteristica cilindrica a compressione: fck=0,83Rck=33,2 N/mm2;
• Resistenza media cilindrica a compressione: fcm=fck+8=41,2 N/mm2;
• Resistenza media a trazione: fctm=0,3fck2/3=3,1 N/mm2;
• Resistenza caratteristica a trazione: fctk=0,7fctm=2,17 N/mm2;
Capitolo 6
Modelli di calcolo
Allo scopo di studiare il comportamento dinamico della passerella sono stati uti-
lizzati vari modelli di calcolo, diversamente tarati allo scopo di mettere in evidenza
diversi aspetti dela struttura. Per quanto concerne l’analisi globale della struttura, si
è fatto uso del programma agli elementi finiti Sap2000 v17.2.0 della CSI, Berkeley, il
quale ci ha permesso di determinare le caratteristiche iniziali della struttura e di stu-
diarne il comportamento per le condizioni di carico oggetto di studio. Altri modelli,
essenzialmente di dimensionamento, sono stati invece utilizzati per la determinazione
delle caratteristiche da assegnare agli smorzatori.
6.1 Modelli semplificati
Modello per la determinazione della pretensione delle funi
La pratica progettuale corrente vuole che l’mpalcato, in condizione di assenza di
carichi variabili, presenti una deformata nulla. Ovvero, si richiede che il sistema, nella
cosiddetta configurazione di "ponte scarico", mantenga la configurazione geometrica
prevista in fase di progetto. Allo scopo di ottenere questa configurazione, occorre
assegnare al sistema di sospensione un valore ben preciso di tensione iniziale, in maniera
tale che una volta assegnati i carichi permanenti, la somma degli effetti portati da questi
e dal pre-tiro conduca alla configurazione desiderata.
Una situazione equivalente a quella cercata è rappresentata da un sistema uguale a
quello dato in cui nei nodi di attacco delle funi all’impalcato si sia sostituito un appoggio
fisso. Note le reazioni che si producono verticalmente nei vincoli e conoscendo gli angoli
di inclinazione degli stralli, è possibilequindi conoscere i valori degli sforzi assiali da
introdurre nelle funi. Il modello realizzato a questo scopo è rappresentato in Figura
6.1.
Modelli semplificati per il dimensionamento degli smorzatori
Si tratta di modelli semplici basati su sistemi a pochi gradi di libertà, in grado di
determinare in maniera molto immediata le caratteristiche da assegnare agli smorzatori.
Tali modelli verranno presentati nel seguito.
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Figura 6.1: modello a trave continua per il calcolo delle pretensioni nelle
funi
6.2 Modelli globali per le analisi statiche e dinamiche
6.2.1 Caratteristiche generali
Allo scopo di conoscere le caratteristiche dinamiche complessive della struttura e la
sua risposta sotto i casi di carico successivamente definiti, a seguito dell’elevata com-
plessità della struttura si è fatto uso di una modellazione agli elementi finiti servendosi
di elementi di vario tipo. Nello specifico sono stati utilizzati elementi:
• frame, per la discretizzazione degli elementi costituenti il tripode e l’impalcato;
• cable, per ben modellare il comportamento non lineare che caratterizza le funi;
• shell, per la discretizzazione della piastra di base del tripode e per l’impalcato;
• link, nella fattispecie lineari, allo scopo di modellare gli effetti introdotti dagli
smorzatori a massa accordata.
Gli elementi costituenti la zattera di fondazione dell’antenna sono stati trattati come
shell-thick (spessi), allo scopo di tener conto degli effetti conseguenti alle deformazioni
da taglio, il loro spessore è pari ad 1 m. Per quanto concerne i link lineari, essi sono stati
definiti secondo i parametri ottenuti nella fase di dimensionamento, quindi in termini
di rigidezza e smorzamento. La massa necessaria è stata invece modellata mediante
l’introduzione di masse concentrate nei nodi (joint masses). Sul modello cosi definito
sono state realizzate analisi statiche non lineari, atte a determinare lo stato di tensione
nei vari elementi nella configurazione iniziale, ed analisi dinamiche non lineari, atte a
descrivere la risposta della struttura sotto carico variabile nel tempo. Nella seguente
Figura6.2 è riportato il modello creato.
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(a) campata strallata
(b) campata Vierendeel
Figura 6.2: modelli globali per analisi statiche e dinamiche
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6.2.2 Matrice di smorzamento della struttura
Fondamentale risulta, per l’oper aoggetto di studio, la modellazione del corretto
smorzamento strutturale, dunque della matrice di smorzamento da inserire nel codice
di calcolo. Di seguito la procedure seguita per la sua determinazione.
Smorzamento strutturale
Le prescrizioni normative, quali ad esempio le CNRDT 207/20008, suggeriscono
alcuni valori di smorzamento strutturale usualmente ricorrenti, riportati nella seguente
Figura 6.3.
Figura 6.3: smorzamento strutturale relativo al critico
Conformemente a quanto suggerito ed in relazione a quanto discucsso in galleria
del vento, si assume un valore iniziale di smorzamento modale pari allo 0,3%.
Definizione della matrice di smorzamento
Al fine di determinare la corretta matrice di smorzamento per la struttura, occorre
considerare quali siano le forme modali di interesse. Nel caso della campata strallata
si desidera indagare i primi tredici modi, per quella Vierendeel invece i primi nove.
Pertanto si desidera che la struttura presenti per tutti i modi compresi tra questi valori
del rapporto del rapporto di smorzamento attorno allo 0,003.
Il metodo utilizzato per la definizione della matrice [C] è quello di Rayleigh, il quale
la esprime come
[C] = α[M ] + β[K], (6.1)
ovvero proporzionale alla matrice di massa e di smorzamento del sistema. Svilup-
pando la 6.2, in particolare utilizzando le coordinate normali, otteniamo per il generico
modo i di vibrare la seguente relazione:
ξi =
α
2ωi
+
βωi
2
,
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Scrivendo quest’ultima espressione per il primo e l’ultimo modo dell’intervallo di
forme di interesse, si ottiene il seguente sistema:
ξi =
α
2ωi
+
βωi
2
;
ξj =
α
2ωj
+
βωj
2
;
con i=3,1 e j=13,9, per la campata strallata e Vierendeel rispettivamente. Dal
sistema ricaviamo quindi α e β.
Questo modo di procedere garantisce valori del rapporto di smorzamento attorno a
quelli voluti per tutti i modi selezionati. Nelle seguenti Tabelle 6.2 e 6.1 sono riportati
i valori dei coefficienti ricavati ed i conseguenti smorzamenti modali.
Tabella 6.1: valori di smorzamento modale
Campata α β[1/s] [s]
Strallata 0, 033 0, 0001933
Vierendeel 0, 035 0, 0001717
Tabella 6.2: valori di α e β per la definizione di [C]
Campata Modo ξi
Strallata
1 0, 00466
2 0, 004286
3 0, 003060
4 0, 002960
5 0, 002658
6 0, 002547
7 0, 002528
8 0, 002558
9 0, 002817
10 0, 002954
11 0, 003009
12 0, 003081
13 0, 003363
Vierendeel
1 0, 003011
2 0, 002509
3 0, 002451
4 0, 002542
5 0, 002569
6 0, 002571
7 0, 003000
8 0, 003018
9 0, 003284
Verifica dello smorzamento strutturale
Al fine di assicurarci che la struttura sia stata dotata di uno smorzamento adegua-
to, occore svolgere alcuni conti. Questo controllo è necessario poichè, come vedremo
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successivamente nella definizione dell’azione dinamica equivalente al distaco di vortice,
occorre lavorare con i valori di smorzamento reali della struttura, ovvero che al codice di
calcolo siano stati assegnati i parametri corretti. Per analizzare questo aspetto occorre
valutare il comportamento in oscillazioni libere della struttura. Di seguito si riporta
a titolo di esempio il controllo fatto per il modo 3 della campata strallata, sebbene i
calcoli siano stati ripetuti ogni qualvolta fosse stato richiesto un controllo sullo ξi.
Al fine di sollecitare un certo modo di vibrare, dunque indurre un’oscillazione della
passerella su una certa frequenza, occorre che la forzante sia in risonanza con tale
modo. Pertanto si è utilizzato un carico sinusoidale di forma dettata dalla forma
modale, agente alla stessa frequenza del modo e di ampiezza qualsiasi. Non interessa
infatti conoscere in questo momento il picco della risposta ma come quest evolve una
volta rimosso il carico.
La forzante è stata applicata per un tempo sufficientemente lungo a raggiungere
le condizioni di regime di risposta, dopodichè è stata rimossa. La time history della
risposta è riportata in Figura 6.4.
Successivamente si è ragionato su come poter valutare il rapporto di smorzamento,
e la soluzione è stata trovata nella valutazione del decadimento logaritmico. In parti-
colare, sappiamo che in caso di oscillazione sinusoidale la risposta di un sistema ad un
grado di libertà è data da:
v(t) = ρcos(ωDt+ φ)e
−ξωt,
in cui ωD rappresenta la frequenza di oscillazione del sistema smorzato, funzione
dello smorzamento stesso:
ωD = ω
√
1− ξ2,
mentre ρ rappresenta l’ampiezza iniziale della sinusoide di risposta. Considerando
il rapporto tra la risposta tra due picchi successivi distanti TD, si ottiene:
v(t)
v(t+ TD)
= e
ξ2pi√
1−ξ2 ,
che passando ai logaritmi si scrivono
ln
( v(t)
v(t+ TD)
)
=
ξ2pi√
1− ξ2 . (6.2)
Se lo smorzamento per una data struttura è costante, allora nel piano t- ln(v) i
picchi della risposta stanno tutti su una retta, come quella indicata in rosso in Figura
6.5.
In tale piano sappiamo che l’equazione della retta che definisce un decadimento
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(a) decadimento su 350s
(b) decatimento su 20s
Figura 6.4: risposta in oscillazioni libere del ponte
Figura 6.5: retta minimi quadrati di interpolazione dei picchi in piano
logaritmico
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lineare può essere scritta prendendo in considerazione semplicemente due punti, 1 e 2 :
ln(v) =
ln(v1)− ln(v2)
t1 − t2 t− t2
ln(v1)− ln(v2)
t1 − t2 + ln(v2),
in cui determiniamo con facilità la sua pendenza:
p =
ln(v1)− ln(v2)
t1 − t2 .
(6.3)
In virtù di quanto scritto in 6.2, assumento che t1=t e t2=t+TD, si scrive allora:
p =
ln(v1)− ln(v2)
t1 − t2 = −
ξ2pi√
1− ξ2
1
TD
.
Introducendo l’espressione di TD
TD =
2pi
ωD
=
2pi
ω
√
1− ξ2 , (6.4)
e sistemando si ottiene, almeno del segno meno, la seguente espressione per il
rapporto di smorzamento:
ξ =
p
ω
. (6.5)
Il rapporto risulta quindi proporzionale alla pendenza della retta e alla frequenza
di oscillazione naturale associata al modo. Tale pendenza è individuabile facilmente
mediante il metodo dei minimi quadrati (retta in rosso di Figura 6.5), dunque la si
ricava una volta estratta la storia di spostamento dal software di calcolo. Nel caso,
ad esempio , del modo 3 per la campata strallata, è stata estratta dal programma la
time history dell’antinodo della forma stessa e rielaborata come detto. In questo caso
il rvalore di ξ ricavato è stato pari a:
ξ = 0, 003008. (6.6)
Come si osserva, il valore è praticamente coincidente con quello ricercato.Un ulterio-
re verifica è stata effettuata utilizzando un carico impulsivo, valutando la risposta una
volta rimosso. Sebbene i punti corrispondenti ai picchi nel piano logaritmico fossero
meno allineati sulla retta, il risultato è stato ancora ottimo e pari a 0,003011. Come si
vedrà nel seguito, nel caso in cui si abbiano gli smorzatori presenti sul ponte i risultati
sono meno vicini a quelli obiettivo ma ugualmente ottimi.
Capitolo 7
Analisi modale della passerella
L’analisi riportata di seguito ha permesso di conoscere le principali caratteristiche
dinamiche della struttura, nella fattispecie periodi, frequenze e forme modali. I risul-
tati ottenuti sono molto importanti ai fini del nostro lavoro e rappresentano il punto
di partenza per tutte le considerazioni successive. Come accade spesso leggendo l’out-
put di queste analisi, è possibile trarre importanti soluzioni riguardo alcune potenziali
deficienze della struttura e chiarirne la suscettibilità nei confronti di alcuni fenomeni,
come appunto il distacco di vortice e l’azione pedonale.
Al fine di comprendere in maniera corretta il comportamento della struttura che
poi verrà messa in opera è importante definire gli adeguati livelli di massa e rigidezza
in gioco. Pertanto, occorre quantificare preventivamente eventuali carichi e masse
aggiunte che, oltre ai pesi propri, vanno a modificare massa e rigidezza complessiva.
7.1 Definizione delle azioni permanenti
7.1.1 Carichi permanenti strutturali e non strutturali
Carichi permanenti strutturali (g1)
Il software di calcolo agli elementi finiti utilizzato è in grado di determinare au-
tonomamente tali carichi una volta definiti i materiali, le sezioni e la geometria degli
elementi. Nel seguito riportiamo comunque un’indicazione del peso al ml degli elementi
principali (Tabella 7.1) allo scopo di determinare il peso proprio a metro quadro della
carpenteria metallica dell’impalcato. Le densità di riferimento sono quelle riportate al
capitolo 5.
Per mezzo di tali valori è possibile determinare il peso totale dell’impalcato sia nel
tratto strallato (pimp,s) che in quello Vierendeel (pimp,v), che risultano:
pimp,s =
Ptot,imp
A
=
2037, 4kN
686m2
= 2, 97kN/m2;
pimp,v =
Ptot,imp
A
=
776, 1kN
289m2
= 2, 69kN/m2.
Come si osserva, la parte strutturale dell’impalcato risulta molto leggera. I calcoli
sono chiaramente indicativi, valutati con valori medi per gli elementi a sezione variabile
e facendo riferimento alla larghezza massima (5,6 m).
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Tabella 7.1: casi di carico in funzione della classe del ponte e del livello di
rischio
Parte Elemento Sezione p[kN/m]
Tripode
Fusto TUBO 1020/25 6, 15
Pennacchi TUBO 1020/25− 200/10 3, 54
Base TUBO 1020/25− 626/25 4, 92
Anelli TUBO 710/30 5, 25
Impalcato strallato
Tubo principale TUBO 800/30 5, 70
Tubo laterale TUBO 200/15 0, 67
Traverso H aperta/scatolare 1, 30
Controvento TONDO φ40 0, 10
Orditura sec. IPE 200/220/240 0, 26
Strallatura Fune φ30 0, 06
Struttura Vierendeel
Correnti TUBO 355, 6/12 1, 02
Montanti TUBO 219/8 0, 42
Traverso H aperta 1, 30
Controvento TONDO φ40 0, 97
Orditura sec. IPE 200/220/240 0, 26
Carichi permanenti non strutturali (g2)
In questa categoria di azioni rientrano, per il nostro caso, il peso dei parapetti e
della pavimentazione.
Parapetti Per questioni normative delle FF.SS. questi elementi devono possedere
un’altezza di almeno 1,8 m dal piano calpestabile del ponte. La loro misura in altezza è
pertanto fissata il 2 m, in larghezza 2,4 m. Non avendo a disposizione alcuna indicazione
aggiunti, si ipotizza un carico al metro lineare degli stessi pari a 200 kN/m.
Tavolato Il piano calpestabile, realizzato in legno tipo larice, è fissato in uno spessore
di 50 mm ed una larghezza massima di 3,6 m. Dunque, noto il valore della densità del
materiale (ρ=520 kg/m3), si ottiene un carico al metro quadro pari a 0,3 kN/m2.
Anche i carichi del tipo g2 appena definiti sono stati introdotti nel modello agli
elementi finiti.
7.1.2 Pretensione della strallatura
Come accennato al capitolo 6, si è reso necessario realizzare un modello di calco-
lo atto a valutare le reazioni verticali in corrispondenza dell’ancoraggio degli stralli
all’impalcato, allo scopo di indurre una configurazione rettilinea sotto carico perma-
nente. Una volta note tali forze si è proceduto alla determinazione del tiro negli stralli,
ragionando sullo schema di Figura 7.1.
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Figura 7.1: schema di determinazione della pretensione delle funi
In particolare è possibile valutare il tiro T con la semplice relazione:
T =
Rz
cos(α)
.
Nella seguente tabella si riportano i tiri determinati, con riferimento alla numera-
zione riportata negli elaborati cartacei.
Tabella 7.2: reazioni verticali e tiri iniziali negli stralli
Strallo Rz α T Strallo Rz α T[kN] [°] [kN] [kN] [°] [kN]
1 39, 83 49, 12 60, 86 15 39, 96 22, 3 43, 19
2 39, 65 49, 78 61, 41 16 39, 26 22, 81 42, 59
3 55, 19 45, 89 79, 30 17 40, 80 14, 39 42, 13
4 54, 87 46, 99 80, 45 18 40, 00 13, 48 41, 14
5 58, 09 42, 84 79, 23 19 53, 55 24, 78 58, 98
6 57, 75 44, 27 80, 65 20 53, 17 25, 03 58, 68
7 57, 45 39, 84 74, 82 21 57, 77 31, 13 67, 48
8 57, 11 41, 45 76, 20 22 57, 46 32, 37 68, 04
9 57, 31 40, 66 75, 55 23 59, 11 35, 70 72, 79
10 57, 03 42, 12 76, 90 24 58, 77 37, 49 74, 07
11 57, 11 35, 56 71, 09 25 59, 55 40, 11 77, 87
12 56, 8 37, 64 71, 73 26 59, 24 41, 89 79, 58
13 52, 41 30, 69 60, 94 27 49, 09 45, 23 69, 71
14 52, 18 31, 28 61, 06 28 48, 82 46, 33 70, 70
Una volta determinati i tiri iniziali, l’opzione target force del software di calcolo
ha permesso di raggiungere la configurazione finale cercata. La procedura implemen-
tata dal programma prevede che vengano iterativamente assegnate delle deformazioni
fino al raggiungimento del valore di allungamento corrispondente al tiro cercato. In
questo processo il software tiene chiaramente conto della deformabilità degli stralli e
dell’antenna, circostanza che allontana la situazione reale da quella di trave su appoggi
infinitamente rigidi.
I risultati ottenuti con questa procedura si sono dimostrati ottimi, permettendo di
ottenere spostamenti dell’ordine di 3-4 mm nella configurazione di ponte scarico.
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7.2 Configurazioni di masse e rigidezze
Configurazioni di masse
Relativamente alle analisi che desideriamo fare nel seguito, sono stati ipotizzati
alcuni scenari di massa sull’opera in concomitanza dei quali si desidera verificarne il
comportamento. Nella fattispecie, le situazioni di massa contemplate nel seguito sono
tre (in parentesi in nome assegnato a ciascun caso):
1. masse relative ai soli carichi permanenti strutturali e non strutturali (PS);
2. masse relative ai carichi permanenti strutturali e non strutturali e ad un carico
da traffico corrispondente ad una densità di 1 ped/m2, pari a 70 kg/m2 (PS+p);
3. masse relative ai carichi permanenti strutturali e non strutturali e ad un carico da
traffico corrispondente ad una densità di 1,5 ped/m2, pari a 105 kg/m2 (PS+1,5p).
In sostanza come situazione di riferimento è stata assunta quella di ponte scarico,
mentre le masse corrispondenti al traffico pedonale sono state aggiunte di volta in volta.
Configurazioni di rigidezze
Per quanto riguarda l’identificazione delle rigidezze, si fa riferimento agli scenari
che nascono di seguito all’applicazione delle masse sopra definite, con l’aggiunta dei
valori di pretensione di Tabella 7.2. Si hanno dunque i seguenti tre casi:
1. rigidezze globali associate all’applicazione dei carichi permanenti e della preten-
sione negli stralli (PS);
2. rigidezze globali associate all’applicazione dei carichi permanenti, della pretensio-
ne negli stralli e di un valore del carico da traffico corrispondente ad un densità
di 1 ped/m2, pari a 70 kg/m2 (PS+p);
3. rigidezze globali associate all’applicazione dei carichi permanenti, della pretensio-
ne negli stralli e di un valore del carico da traffico corrispondente ad un densità
di 1 ped/m2, pari a 105 kg/m2 (PS+1,5p).
La disposizione di questi scenari si rende necessaria per la presenza delle funi,
le quali in virtù del loro comportamento non lineare variano la propria rigidezza in
funzione dello sforzo normale che le interessa, e quindi del carico esterno applicato.
7.3 Risultati analisi
Si riportano nelle seguenti Tabelle 7.3 e 7.4 i valori caratteristici di frequenze e
periodi al variare delle configurazioni di massa e rigidezza prima definite. Di seguito
invece le prime tredici forme modali per la campata strallata (Figure 7.2-7.14) e le
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prime nove per quella Vierendeel (Figure 7.15-7.24). Tali forme modali sono relative
unicamente al caso PS, dato che in generale la loro forma non varia nel passaggio dalla
configurazione di ponte scarico, a PS+p a PS+1,5p.
Tabella 7.3: frequenze dei primi tredici modi della campata strallata
Modo f f f[Hz] [Hz] [Hz]
1 0, 612 0, 609 0, 607
2 0, 678 0, 654 0, 644
3 1, 131 1, 085 1, 065
4 1, 507 1, 424 1, 389
5 1, 824 1, 818 1, 815
6 2, 175 2, 053 1, 997
7 2, 494 2, 380 2, 327
8 3, 346 3, 306 3, 277
9 3, 692 3, 547 3, 484
10 3, 823 3, 697 3, 644
11 3, 989 3, 774 3, 695
12 4, 129 4, 065 4, 043
13 4, 597 4, 554 4, 531
Caso PS PS+p PS+1,5p
Tabella 7.4: frequenze dei primi nove modi per la trave Vierendeel
Modo f f f[Hz] [Hz] [Hz]
1 1, 210 1, 171 1, 152
2 1, 966 1, 831 1, 773
3 2, 446 2, 279 2, 208
4 3, 036 2, 987 2, 953
5 3, 284 3, 093 3, 000
6 3, 336 3, 101 3, 013
7 4, 718 4, 385 4, 243
8 4, 779 4, 428 4, 279
9 5, 187 5, 070 5, 012
Caso PS PS+p PS+1,5p
Nota Per quanto riguarda i modi numero 5 e 6 della campata Vierendeel, è possibile
notare come le frequenze siano molto vicine. Quetso fa sì che nel caso PS+1,5p, quindi
con un aumento delle masse in gioco, si scambiano di posizione. Quindi il modo 5 è lo
stesso per i casi PS e PS+p, ma diventa il sesto per il caso PS+1,5p. Viceversa per il
modo 6.
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Figura 7.2: primo modo di vibrare, flessionale trasversale antenna
Figura 7.3: secondo modo di vibrare, longitudinale impalcato
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Figura 7.4: terzo modo di vibrare, flessione longitudinale impalcato
Figura 7.5: quarto modo di vibrare, flessione trasversale impalcato
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Figura 7.6: quinto modo di vibrare, torsionale impalcato ed antenna
Figura 7.7: sesto modo di vibrare, flessione trasversale impalcato
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Figura 7.8: settimo modo di vibrare, flessione longitudinale impalcato
Figura 7.9: ottavo modo di vibrare, flessione longitudinale impalcato ed
antenna
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Figura 7.10: nono modo di vibrare, flessione longitudinale impalcato
Figura 7.11: decimo modo di vibrare, flessione longitudinale
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Figura 7.12: undicesimo modo di vibrare, flessione trasversale
Figura 7.13: dodicesimo modo di vibrare, flessione longitudinale-torsione
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Figura 7.14: tredicesimo modo di vibrare, torsionale
(a) vista frontale
(b) vista prospettica
Figura 7.15: primo modo di vibrare, flessione fuori piano delle pareti
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Figura 7.16: secondo modo di vibrare, flessione longitudinale
Figura 7.17: terzo modo di vibrare, flessione longitudinale
Figura 7.18: quarto modo di vibrare, torsionale
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Figura 7.19: quinto modo di vibrare, flessione trasversale spuria
Figura 7.20: sesto modo di vibrare, flessione longitudinale
Figura 7.21: settimo modo di vibrare, flessione longitudinale
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Figura 7.22: settimo modo di vibrare, flessione longitudinale
Figura 7.23: ottavo modo di vibrare, flessione trasversale spuria
Figura 7.24: nono modo di vibrare, torsionale spurio
Capitolo 8
Analisi sperimentale in Galleria del vento
Premessa
Vista la particolarità dell’opera, la sua valenza architettonica e la complessità che
essa introduce nella modellazione di alcuni fenomeni, tra cui appunto quello dell’intera-
zione vento-struttura, si è reso necessario condurre una campagna di prove sperimentali
su modelli in scala di alcune parti del ponte. In particolare, le circostanze che hanno
indotto i progettisti a rivolgersi ad un’indagine di questo tipo sono insite in:
• complessa forma della sezione trasversale dell’impalcato;
• particolare conformazione della struttura del pilone.
Come si osserva dalle Figure 4.4 e 4.6 e dalla seguente Figura 8.1, la forma della
sezione trasversale dell’impalcato risulta, sia per la campata strallata che per quella
Vierendell, riconducibile ad una "V". Tale forma, così come si presenta, non si presenta
infatti come performante in termini aerodinamici: il suo ingombro risulterebbe infatti
eccessivo, ciò che indurrebbe ad accentuati fenomeni di separazione dello strato limite
e dunque ad una scia fortemente vorticosa. Gli effetti di questa circostanza sarebbero
facilmente intuibili: elevata suscettibilità al fenomendo del distacco di vortice, incre-
mento del valore delle azioni aerodinamiche, fenomeni rilevanti di separazione della
vena fluida per alcuni angoli di attacco.
Figura 8.1: ingombro sezione campata strallata in corrispondenza dei
traversi
D’altra parte, se si esclude la presenza dei parapetti, la sezione diventa molto ae-
rodinamica, ovvero si avvicina maggiormente al caso della lamina orizzontale, parti-
colarmente performante. In questo caso si può senz’altro concludere che gli effetti
di separazione della scia, sempre comunque presenti, si riducono di molto, così come
migliora il comportamento nei confronti dei fenomeni di instabilità aeroelastica.
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Un soluzione progettuale percorribile è allora quella di posizionarsi in una situa-
zione intermedia: si può pensare infatti di rendere porosa una parte della superficie
dei parapetti e ridurre di conseguenza l’ingombro della sezione. Le prove di seguito
descritte sono state realizzate tenendo conto di questo fatto, in particolare sono state
condotte per due diversi casi di porosità delle barriere:
• porosità pari al 55%;
• porosità pari all’80%.
Il primo caso induce ad una percentale dell’area forata al di sopra della parte solida
pari a circa la metà di quella disponibile; il secondo ad una percentuale quasi totale.
La situazione di barriere completamente piene è stata scartata fina dalle prime fasi
progettuali, tanto che questo caso non è stato previsto per le prove.
Nello specifico, la campagna sperimentale ha riguardato unicamente la campata
strallata per quanto concerne l’impalcato ed il tripode. In particolare, sono state
effettuate:
• per il tripode, analisi delle oscillazioni trasversali indotte da distacco di vortice;
• per l’impalcato, analisi delle oscillazioni da distacco di vortice e del comporta-
mento nei confronti di fenomeni di instabilità aeroelastica.
Dal punto di vista del VIV, la campata Vierendeel è stata trascurata per due motivi:
1. la sezione, non essendo dotata del tubo centrale, risulta più profilata e quindi più
performante;
2. le frequenze di oscillazione, come visto al paragrafo 7.4, risultano più elevate e
quindi le velocità critiche per il distacco di fuori escono dai valori attesi per il
sito per il periodo di riferimento di progetto.
Come vedremo di seguito, l’opera si comporta in linea generale in maniera adeguata
nei confronti di tutti i fenomeni indagati.
In conclusione, prima di entrare nello specifico delle prove effettuate, occorre fare
alcune riflessioni sui criteri di similitudine da rispettare per poter ottenere risultati
veritieri dalla sperimentazione in galleria. In generale, una forzante F agente su di un
corpo immerso in un campo di fluido la si può scrivere:
F = ρU2B2
(fB
U
)α( µ
ρUB
)θ(gB
U2
)β
,
ovvero:
F
ρU2B2
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U
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ρUB
)
,
(gB
U2
)]
,
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in cui:
St =
fB
U
, Re =
UD
ν
, Fr =
U2
gB
,
rappresentano rispettivamente il numero di Strouhal, il numero di Reynolds ed il nume-
ro di Froude. Predisporre un settaggio in grado di descrivere in maniera corretta i fatti
reali significa rispettare le seguenti tre conduzioni situazione al vero (v) e situazione in
galleria (g):(fB
U
)
g
=
(fB
U
)
v
;
( µ
ρUB
)
g
=
( µ
ρUB
)
v
;
(dB
U2
)
g
=
(dB
U2
)
v
. (8.1)
Il rispetto contemporaneo di queste tre condizioni risulta in genere impossibile,
poichè vengono poste delle condizioni di scalatura talvolta contrastanti o impossibili da
attuare. A seconda dei fenomeni allora ci si accontenta di soddisfarne alcune, o anche
una soltanto. Nel nostro caso vedremo come, essendo il nostro fenomeno governato
dalla prima delle tre uguaglianze. In particolare è richiesto che:
λL =
λU
λf
, (8.2)
dove λL, λU e λf rappresentano rispettivamente la scala delle lunghezze, delle ve-
locità e delle frequenze. Nello specifico, la prima uguaglianza deve essere garantita al
fine di poter ricavare i valori della velocità critiche al vero sulla base di quelli realizzati
in galleria. Un’altra analogia, stavolta sul numero di Scruton, assicura poi che possa
scalare direttamente i valori di risposta individuati per arrivare a quelli al vero.
La campagna sperimentale è stata condotta tra il 2013 ed il 2014 dallo staff della
Galleria del Vento.
8.1 Galleria del vento del CRIACIV a Prato
La galleria del vento del CRIACIV (Centro di Ricerca Interuniversitario di Aero-
dinamica delle Costruzioni e Ingegneria del Vento) di Prato (Figura 8.2) rappresenta
una dei pochi laboratori attualmente disponibili sul territorio italiano per lo studio
dell’aerodinamica delle costruzioni civili. La peculiarità che la rende utilizzabile per
le strutture di nostro interesse è che all’interno di essa è possibile riprodurre il flusso
circolatorio interno allo strato limite atmosferico, zona appunto in cui si "vivono" le
strutture civili, e quindi la vorticità dell’azione eolica. Questo fatto comunuqe non
inficia la sua capacità di riprodurre anche un flusso di tipo laminare, se pur con una
piccola percentuale dell’intensità di turbolenza longitudinale (1% circa).
La struttura di prova è definita a "circuito aperto", nel senso che l’aria circolar-
te viene prelevata dall’ambiente esterno e reimmessa in esso dopo la circolazione nel
tunnel. Inoltre, le modalità di creazione del flusso interno fanno si che sia definita ad
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Figura 8.2: vista della galleria dal laboratorio di Prato
"aspirazione", dunque l’impianto generatore di corrente si trova a valle del modello da
esaminare. Schematicamente essa è rappresentata in Figura 8.3.
Figura 8.3: dettaglio ambienti della galleria
Gli ambienti indicati in figura risultano, nello specifico:
1. contrazione di imbocco;
2. zona di sviluppo dello strato limite, laddove si inseriscono eventuali elementi atti
a riprodurre la rugosità del sito;
3. camera di prova, ovvero luogo di posizionamento dei modelli (dimensioni in
prospetto 2,4x1,6m);
4. tratto di raccordo camera-motore;
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5. motore di aspirazione, generatore del flusso nel tunnel;
6. divergenti, atti a espellere la corrente.
La galleria è realizzata mediante elementi di acciaio, con pavimento interno in
legno. Un dato iportante che la caratterizza è il valore di picco della velocità che
è possibile riprodurre, ovvero 30 m/s (108 km/h). Ciò è possibile non solo grazie
all’aumento delnumero di giri della pale ma anche ad inclinazione regolabile delle stesse.
Le dimensioni della campera di prova fanno si che usualmente la scala dei modelli da
studiare sia, in caso di modelli bidimensionali, compresa tra 1/20 e 1/400. Nel caso
invece di modelli ambientali si arriva anche a scale pari a 1/1000.
8.2 Condizioni di prova per VIV
8.2.1 Modello in scala
Il modello in scala di seguito descritto rappresenta l’oggetto di studio per tutte le
prove aeroelastiche condotte, sia quindi per il distacco di vortice che per i fenoemeni
di instabilità. Tuttavia, in funzione dei vari fenomeni da indagare, tale modello è
stato dotato di ulteriori masse o accorgimenti atti ad evidenziare di volta in volta
comportamenti differenti.
La tipologia utilizzata risulta quella del "modello-sezione", tramite cui è possibile
investigare il comportamento bidimensionale dell’opera. In linea generale, a seconda
delle tipologie di prova è possibile riacavare differenti parametri. Nello specifico si
possono realizzare:
• prove statiche, in cui il modello è impedito di muoversi, atte a definire le caratte-
ristiche aerodinamiche della sezione trasversale e quindi i coefficienti di forza che
la interessano;
• prove dinamiche, nel quale il corpo è libero di oscillare secondo uno o più gradi
di libertà, in grado di mettere in luce eventuali carenze aeroelastiche.
Nel nostro caso sono state effettuate prove del secondo tipo.
Operando in queste condizioni, ovvero con una rappresentazione in scaal ridotta
di un concio dell’impalcato, non è chiaramente possibile estrapolare tutte le informa-
zioni legate al comportamento del ponte, nella fattispecie quelle di carattere tridimen-
sionale. Per le questioni di interesse, tuttavia, questo tipo di approccio si presenta
sufficientemente affidabile, semplice da mettere in atto e soprattutto di costo inferiore.
Entrando nel dettaglio, il modello è riportato in Figura 8.4. Per quanto concerne
le dimensioni, esse sono raccolte nella seguente Tabella 8.1 (la massa è comprensiva sia
del modello che dei piatti terminali).
Il modello è stato realizzato in similitudine di massa ed inerzia di massa con il
prototipo, ovvero col ponte reale. E’ stata dunque riprodotta in maniera fedele la
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(a) sezione
(b) vista prospettica
Figura 8.4: modello-sezione per le prove aeroelastiche
Tabella 8.1: dettaglio dimensioni modello
Parametro valore[mm],[kg]
Scala 1 : 32
B 169
H 103
L 1015
L/B 6
Massa 2, 256
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distribuzione longitudinale e trasversale di massa. Questo si è reso necessario affinchè
i risultati che io ottengo in galleria siano riconducibili a quelli del ponte. In fase di
progetto tale valore è stato stimato in maniera forfettaria e solo succesisvamente, in
fase di identificazione dinamica, è stato possibile definirlo esattamente.
I requisiti di cui dotare l’oggetto in scala sono stati quelli di leggerezza ma al
contempo elevata rigidezza longitudinale, in modo tale che non entrasse in gioco la
deformabilità flessionale del modello stesso. Queste esigenze hanno portato alla scelta
di un materiale di tali caratteristiche, individuato nell’alluminio. In questo modo si
è mantenuta valida l’ipotesi iniziale di modello-sezione. Come si osserva dalla Figura
8.4, l’elemento è stato dotato di due piatti finali di chiusura (end-plates, indicati con
P) di piccolo spessore (600x250x30mm) atti, in sede di prova, ad evitare fenomeni
di tridimensionalità del flusso incidente. E’ infatti possibile che il campo di vento
modifichi le proprie caratteristiche (effetti di bordo) in virtù della limitata lunghezza
del concio e si perda dunque il carattere di bidimensionalità della prova.
Ancora osservando la Figura 8.4, notiamo come il tubo principale sia stato prolun-
gato oltre tali piatti al fine di favorirne il collegamento con la struttura di supporto,
descritta di seguito. Per quanto concerne le barriere (b in figura), la loro porosità è
stata regolata variando il grado di ostruzione indotto dalla griglia posizionata tra due
supporti successivi.
Per quanto riguarda le caratteristiche del flusso generato per le prove, esso risulta
essere di tipo laminare, essnzialmente per tre motivi:
1. si ipotizza che gli effetti della turbolenza, anche repentini, trasformino il regime
oscillatorio in maniera lenta, ovvero che la struttura modifichi i propri movimenti
in un tempo talmente elevato che non riuslta significativo analizzare;
2. risulta molto difficile riprodurre l’esatto livello di turbolenza nella galleria, ed
inoltre il comportamento del modello può variare moltissimo a seconda dell’indi-
cenza dell’aliquota turbolenta. Questo indurrebbe ad analisi che, se non settate
opportunamente, rischerebbero di descriver eun comportamento non veritiero;
3. come acccennato, per il VIV risulta peggiore il caso di flusso laminare, quindi
trascurando la turbolenza si agisce a favore di sicurezza.
8.2.2 Effetti di bloccaggio
Le dimensioni trasversali della sezione sono state accuratamente scelte allo scopo
di rispettare i seguenti requisiti:
• semplicità di intallazione all’interno della camera di prova;
• dimensioni ridotto rispetto al campo di vento incidete;
• minimizzazione degli effetti di bloccaggio.
Per effetti di bloccaggio si intendono gli effetti introdotti sul campo di vento e sul
regime di accelerazioni in prossimità del corpo dal modello stesso il quale, trovandosi
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in un’ambiente chiuso di dimensioni ridotte, crea impedimento alla circolazione. Le
conseguenzein termini di affidabilità dei dati conclusivi possono essere rilevanti, con-
ducendo talvolta a risultati inaccettabili. Chiaramente, più si riducono le dimensioni
del modello rispetto a quelle della caera di prova, più trascurabile risulterà questa
problematica.
Un parametro fondamentale per comprenderne l’entità è rappresentato dal rapporto
di bloccaggio, ovvero:
rb =
hm(α)
hc(α)
, (8.3)
in cui:
– hm(α): altezza del modello valutata in direzione ortogonale all’angolo di incidenza
α;
– hc(α): altezza disponibile nella camera valutata in direzione ortogonale all’angolo
di incidenza α.
Il valore di questo rapporto, affinchè si possano trascurare tali effetti, deve essere in
generale compreso tra il 5÷10%. Per le prove sulla passerella rb è stato valutato per
tre angoli di incidenza, ovvero 0°, +10° e -10°. Con riferimento alla seguente Figura
8.5, tali valori sono riportati in Tabella 8.2.
Figura 8.5: calcolo ingombro modello nella camera di prova
Tabella 8.2: rapporti di bloccaggio
α rb
[°] [%]
0 6, 42
±10 8, 28
Per gli angoli che sono stati utilizzati di seguito, molto inferiori ai 10 gradi, tale
rapporto risulta dunque piccolo.
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8.2.3 Set-up sperimentale
Come accennato in precedenza, le prove condotte per determinare la risposta del
ponte in regime di distacco di vortice sono da condursi in condizioni dinamiche, allo
scopo di registrare lo spostamento nel tempo del modello. Occorre pertanto ricondursi
nella condizione riportata in Figura 8.6.
Figura 8.6: modello ad un gdl riprodotto in galleria
La massa del modello è stata definita poco fa; vedremo nel seguito come il suo
valore si incrementa per l’aggiunta di altre parti oscillanti. Di definiscono quindi quali
sono i sistemi in grado di fornire l’adeguata rigidezza e smorzamento al sistema.
Sistema di molle
Per quanto concerne la rigidezza, essa viene garantita mediante due copie di lamine
orizzontali, ciascuna posta ad un lato del modello al di sopra e al di sotto di esso,
secondo quanto si vede in Figura 8.7.
Figura 8.7: estremità del modello con lamine orizzontali e verticali
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Nello specifico, il tubo principale del modello (tratta a di Figura 8.4) è solidarizzato
all’elemento verticale calastrellato il quale, essendo molto rigido, non si deforma nel
proprio compito di riportare il carico sulle lamine orizzontali. Queste, dato che lavorano
per inflessione nel piano contenente l’asse debole, risultano estremamente deformabili
e quindi sostituiscono la molla lineare indicata con k in Figura 8.6. In questo modo si
garantisce che siano eliminati tutti i gradi di libertà tranne quello verticale.
La sezione trasversale delle lamine è fissa, dunque la rigidezza la si varia giocando
sulla lunghezza di aggetto rispetto al sistema di supporto. Il loro valore lo si ricava
facilmente pensandola come aste doppiamente incastrate in corrispondenza punto di
collegamento col modello e della lamina verticale. Nel nostro caso è stata predisposta
una lunghezza di 682 mm per una rigidezza pari a:
k = 4
(12EJ
l3
)
= 17710N/m. (8.4)
Dato che le masse oscillanti sono in generale contenute, è opportuno scegliere un va-
lore non troppo grande di k, al fine di non dover lavorare con frequenze naturali troppo
grandi e di conseguenza, secondo la legge di Strohual, con velocità del vento in galleria
troppo elevate. Come si osserva dalla figura, nel nostro caso risultano sufficientemente
lunghe per garantire un adeguato valore di rigidezza.
Il sistema elastico appena descritto comporta un incremento nella massa coinvolta
nelle oscillazioni, poichè quest’ultime interesseranno sia la lamina verticale rigida che
quelle orizzontali flessibili. Alla massa definita in Tabella 8.1 occorre aggiungere circa
2,9 kg.
Sistema di smorzamento
Oltre allo smorzamento intrinseco dell’apparato di prova (modello, lamine e colle-
gamenti), il quale verrà quantificato in una fase preliminare alle prove, occorre aggiun-
gerne delle quantità "a mano" allo scopo, come vedremo di seguito, di effettuare i test
su un ampio range di numeri di Scruton. Tale obiettivo si raggiunge per mezzo del
dispositivo di Figura 8.8.
Il sistema prevede la solidarizzazione al modello vibrante di un conduttore il quale,
oscillando all’interno di un campo magnetico, si vede sottoposto ad una forza opposta
al moto stesso (F=B2l2v/R, con B intensità del campo magnetico, l, v ed R rispet-
tivamente lunghezza, velocità e resistenza del conduttore). Tale forza risulta quindi,
come quella viscosa lineare, proporzionale alla velocità. Regolando la distanza tra i
magneti generatori del campo magnetico si regola l’intensità del campo magnetico, e
dunque il modulo della forza di smorzamento. Anche il sistema di smorzamento viene
coinvolto nelle vibrazioni del modello; pertanto la sua massa, di circa 0,43 kg, deve
essere aggiunta a quella del modello.
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Figura 8.8: sistema di smorzamento magnetico del sistema
Garantire una tipologia di smorzamento lineare risulta fondamentale al fine del
rispetto della similitudine sui numeri di Scruton.
Strumenti di misura
Il set-up di prova si conclude con la sistemazione di alcuni strumenti di misura, atti
a:
– verificare che siano realizzate le condizioni di prova previste;
– monitorare la risposta del modello.
In particolare, gli apparecchi utilizzati risultano essere:
– tubi di Pitot, necessari alla misurazione della velocità media circolante nel tunnel
di prova e collegati a trasduttori di pressione;
– trasduttori ottici a fascio laser, per la misura degli spostamenti;
– accelerometri piezoelettrici, per la misura delle accelerazioni.
Tutti i segnali provenienti dalle strumentazioni, al fine di essere codificati dagli
elaboratori, sono stati opportunamente campionati (frequenza 2000 Hz) e filtrati.
Nella seguente Figura 8.9 si riporta la configurazione finale per le prove.
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(a) vista al vero
(b) schema componenti
Figura 8.9: setting finale della prova
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8.3 Identificazione del modello
8.3.1 Numeri di Strouhal
Questa parametro risulta molto importante, in quanto permette di quantificare
l’influenza della sezione trasversale nel fenomeno del distacco di vortice. Dalla legge di
Strouhal
St =
nB
U
, (8.5)
vediamo come occorra, per determinarlo, conoscere la velocità critica per il nostro
sistema. Questa quantità è però allo stato attuale ignota, anzi rappresenta un obiettivo
delle analisi sperimentali. Occorre quindi ricavare St in altro modo, e ciò è stato fatto in
un set di prove preliminari a quelle descritte in questo paragrafo dallo staff della galleria
del vento. In particolare sono state effettuate misurazioni di tipo statico tramite cui,
per mezzo di misurazione delle velocità del vento, è stato possibile conoscere i valori
ricercati. Gli angoli d’attacco indagati sono stati tre allo scopo di allargare il campo
di indagine. Sebbene i numeri di Strouhal siano stati determinati per tre diversi valori
di porosità delle barriere, è stato escluso dalle prove aeroelastiche il caso 0%, che
corrisponde alla situazione di barriere completamente piene. Nella seguente Tabella
8.3 si riportano tutti i numeri di Strouhal ottenuti.
Tabella 8.3: numeri di Strouhal ricavati
Porosità [%] α[°]
−3 0 +3
0 0, 335 0, 279 0, 260
55 0, 361 0, 335 0, 295
80 0, 399 0, 384 0, 328
Numeri di Strouhal
8.3.2 Caratteristiche dinamiche
In questa fase occorre determinare le caratteristiche dinamiche del modello ad un
grado di libertà, in particolare frequenza di oscillazione naturale e rapporto di smorza-
mento rispetto al critico. Un primo calcolo manuale può essere condotto valutando la
massa totale oscillante e sfruttando il valore della rigidezza dato dalla 8.8. Il particolare
la massa vale:
mtot = mm +ml +mp +ma = 2, 256 + 2, 891 + 0, 430 + 0, 193 = 5, 770kg, (8.6)
in cui mm rappresenta la massa del modello, ml la massa delle lamine orizzontali,
mp la massa delle piastre per lo smorzamento e ma la massa complessiva degli agganci.
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Otteniamo dunque una frequenza naturale:
fn =
1
2pi
√
k
m
= 8, 817Hz. (8.7)
Allo scopo di confermare il valore appena trovato e determinare anche lo smor-
zamento sono state fatte delle misurazioni in oscillazioni libere in assenza di flusso
ventoso, con condizione iniziale imposta e piccole oscillazioni, per limitare l’attrito
dell’aria. Registrata la risposta, quest’ultima è stata rielaborata e sono stati ottenuti:
fn = 8, 8089Hz;
ξin = 0, 064%.
Come si nota, il valore della frequenza di oscillazione risulta molto prossimo a
quello calcolato manualmente, mentre il valore del rapporto di smorzamento del solo
sistema oscillante (nullo dunque il contributo dello smorzamneto magnetico) risulta
molto piccolo. Altri test sono stati realizzati aggiungendo smorzamento magnetico, il
quale si è dimostrato perfettamente lineare, cioè in grado di fornire una forza viscosa
proporzionale alla velocità del sistema. Nella seguente Figura 8.10 si riporta un esempio
di risposta.
Figura 8.10: oscillazioni libere con ξ = 0, 78%
8.4 Risultati prove aeroelastiche
Sulla base dei numeri di Strouhal caratterizzanti la sezione, è possibile adesso,
proprio attraverso la legge di Strouhal, determinare le velocità critiche per il nostro
modello. Stiamo ancora parlando di risultati in scala, quindi le considerazioni che ven-
gono fatte riguardano l’ambiente camera di prova ed il corpo in scala stesso. Vedremo
successivamente come riportare queste informazioni al vero. Nella seguente tabella
sono riportate tali velocità.
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Tabella 8.4: velocità critiche di distacco di vortice per il modello
Porosità [%] U [m/s]
−3 0 +3
0 4, 444 5, 336 5, 726
55 4, 124 4, 444 5, 046
80 3, 731 3, 877 4, 539
Velocità critiche
In termini di velocità ridotte, definite dal rapporto:
Urid =
U
nB
, (8.8)
si hanno invece i valori di Tabella 8.5.
Tabella 8.5: velocità ridotte critiche di distacco di vortice per il modello
Porosità [%] U/fB
−3 0 +3
0 2, 985 3, 584 3, 846
55 2, 770 2, 985 3, 390
80 2, 506 2, 604 3, 049
Velocità ridotte
Tali velocità sono stati presi come obiettivo per l’indagine sperimentale, ed attorno
a tali valori ci si attende che il modello presenti un picco della risposta, in virtù di
un allineamento tra la frequenza naturale e quella di distacco di vortice. Le prove
sono state condotte solamente per le porosità 55% ed 80% poichè, come accennato in
precedenza, la presenza di barriere piene (0%) non è contemplabile, viste le dimensioni
delle stesse. Durante la campagna sperimentale la velocità è stata fatta variare a gra-
dini, in regime di flusso laminare, da un valore nullo fino ad un valore sufficientemente
superiore a quelli critici appena individuati. Ciascun gradino è stato mantenuto per
una durata di 60 s quindi, in virtù di una frequenza di campionamento di 2000 Hz,
i valori campionati in ciascun intervallo sono stati 120000. Infine, per ogni porosità
delle barriere considerata e per i tre angoli di attacco individuati sono state previste
cinque configurazioni, ciascuna caratterizzata da un diverso numero di Scruton. Tale
numero è stato fatto variare mantendendo costante la massa equivalente e giocando
sullo smorzamento (Tabella 8.7).
8.4.1 Campane di velocità ridotta
Un primo risultato utile ricavato dalle analisi è rappresentato dalle campane di
velocità ridotta, le quali permettono di chiarire la suscettibilità al VIV prima e dopo
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Tabella 8.6: valori di smorzamento per diverse configurazioni
Config. ξ[%]
1 0, 064
2 0, 140
3 0, 280
4 0, 490
5 0, 730
i valori critici di Tabella 8.5. In generale comunque è possibile ricavare anche altre
informazioni, che vedremo di seguito.
Osservazione 1 Come si osserva dalle campane appena riportate, in linea ge-
nerale i picchi della risposta sono situati dove previsto tramite i calcoli preliminari.
Chiaramente, con riferimento al singolo piccolo, quest’ultimo può trovarvisi perfetta-
mente allineato oppure lievemente scostato, e man mano che si incrementa il numero
di Scruton (e quindi, visto che la masa è costante, lo smorzamento), si ottiene un al-
lineamento sempre maggiore. Al di là di queste imperfezioni, imputabili alle seppur
piccole incertezze sul numero di Strohual e alle oscillazioni del valore della frequenza
del modello durante le prove, ciò che era importante per lo svolgimento delle prove
stesse era individuare dei valori target attorno a cui lavorare.
Osservazione 2 Con specifico riferimento alla forma dei grafici, possiamo dedurre
che la sezione trasversale dell’impalcato si comporta in molto bene nei confronti del
VIV, anche per piccoli valori dello smorzamneto. Ciò è evidenziato in maniera forte
dal fatto che la loro configurazione è molto stretta, sintomo, come specificato in fase
iniziale, di piccola suscettibilità ai fenomeni aeroelastici. Infatti, la qualità di possedere
un tratto di picco di estensione limitata fa sì che sia piccolo il range di velocità di lock-
in, e che quindi il fenomeno delle oscillazioni sia prettamente forzato e non autoeccitato.
Il sistema quindi, una volta "agganciata" la risonana di picco, presenta una risonanza
di risposta ma è in grado di controllare le oscillazioni uscendo dal campo critico in un
intorno molto piccolo del picco stesso. A conferma ulteriore di ciò si osserva come la il
picco sia molto localiccato.
Osservazione 3 In taluni casi si osserva la presenza di un picco secondario, in
particolare per angoli di incidenza nulli o positivi. Questo aspetto, già discusso in fase
iniziale, permette di concludere che siano da attendersi stati oscillatori anche a frequen-
ze inferiori a quella di risonanza. Tuttavia si nota come tali oscillazion isi presentino
per valori di Scuton molto bassi, ovvero per smorzamenti molto bassi. Confrontanto le
campane ottenute con i valori di smorzamento riportati in Tabella 8.7, si conclude fa-
cilemente come tali picchi secondari scompaiano per uno ξ almeno apri a 0,28%, valore
assolutamente prevedibile per una struttura di acciaio e con molti collegamenti bul-
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.11: campane di velocità ridotta per porosità 55%, -3°
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.12: campane di velocità ridotta per porosità 55%, 0°
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.13: campane di velocità ridotta per porosità 55%, +3°
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.14: campane di velocità ridotta per porosità 80%, -3°
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.15: campane di velocità ridotta per porosità 80%, 0°
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.16: campane di velocità ridotta per porosità 80%, +3°
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lonati come quelal oggetto di studio. Come vedremo successivamente, questo aspetto
non desta preoccupazione.
Osservazione 4 La tendenza generale è quella di presentare oscillazioni maggiori
man mano che l’angolo di incidenza del flusso passa da valori negativi a valori positivi
(per positive si intendono rotazioni antiorarie del flusso rispetto alla linea orizzontale).
Questo fatto è particolamente accentuato nel caso di piccolo smorzamento, dove la
risposta cresce più velocemente di quanto non faccia per valori di Scruton maggiori.
Da notare infine come le oscillazioni siano minori per barriare meno porose, quindi per
quelle all’80%.
Osservazione 5 Osservando al Tabella 8.3 si nota come all’aumentare della po-
rosità delle barriere si ha un giovamento dal punto di vista del comportamento aerodi-
namico della sezione, che risulta essere più profilata e quindi di minor impedimento al
flusso, ma contestualmente, secondo la legge di Strouhal, si abbassano le velocità criti-
che, verso valori con periodo di ritorno inferiore. In linea generale comunque in questo
processo cresce più velocemente il guadagno sulla risposta di quanto non diminuiscano
le velocità.
8.4.2 Griffin plots
Osservazione 1 I numeri di Scruton utilizzati per la prova sono stati determinati
determinando la massa equivalente del modello e variando il rapporto di smorzamento.
In particolare, tale massa equivalente risulta pari a:
meq,m =
mtot
L
= 5, 685kg/m, (8.9)
visto che, essendo costante, posso portarla al di fuori dell’integrale con la forma modale.
Quindi i numeri di Scruton per ciascuna configurazione di prova sono:
Tabella 8.7: numeri di Scruton per diverse configurazioni
Config. Sc
1 1, 28
2 2, 81
3 5, 62
4 9, 83
5 14, 65
Si osserva però dai grafici una lieve discordanza per alcune configurazioni rispetto ai
valori di calcolo. Ciò è dovuto essenzialmente alla difficoltà di taratura del sistema sui
valori cercati, oltre che ad una dipendenza dello smorzamenot stesso dalla velocità, ciò
che lo rende ad ogni modo variabile. I valori indicati nei grafici corrispondono dunque
ai valori medi misurati durante le prove.
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.17: Griffin plot per porosità 55%
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(a) risposta massima adimensionalizzata
(b) deviazione standard adimensionalizzata
Figura 8.18: Griffin plot per porosità 80%
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Osservazione 2 I Griffin plots rappresentano uno strumento molto importante
per i progettisti poichè permettono, una volta trasferito al vero, di conoscere la risposta
del sistema in funzione dello smorzamento asseganto ala struttura. In ottica dunque di
progettazione degli smorzatori rappresenta un messo assolutamente necessario. E’pos-
sibile inoltre, lavorando sul grafico, riuscire ad ottenere da esso una quantificazione
degli effetti aeroelastici.
Capitolo 9
La risposta della passerella al distacco di vortici
In questo capitolo si tratta nello specifico della risposta della passerella al vero ot-
tenuta per mezzo delle prove e di come sia possibile definire una forzante "equivalente"
utile alla determinazione degli effetti indotti dal vortex shedding.
9.1 Velocità critiche al vero
Grazie ai risultati delle prove riportati al capitolo precedente è possibile ricavare
una serie di informazioni essenziali per l’opera oggetto di studio. In virtù della prima
uguaglianza delle (8.1), fondamentale al fine del rispetto dei criteri di similitudine
modello-prototipo e che definisce l’uguaglianza del numero di Strouhal nei due ambienti
(per il fatto che è funzione della sezione trasversale), è possibile determinare in maniera
molto semplice quale siano le velocità critiche per distacco di vortice al vero per il ponte,
tramite la relazione:
Ucr,i =
fiB
St
. (9.1)
Stiamo chiaramente parlando di velocità medie in quanto il fenomeno è studiato,
come già accennato, in regime di flusso laminare. Con riferimento dunque alle frequenze
riportate in Tabella 7.3 per la campata strallata, si riportano nelli seguenti Tabelle 9.1,
9.2 e le velocità critiche per i soli modi verticali. Si è assunta, conformemente alla
scalatura del modello della galleria, una larghezza B=5,4 m.
Come si osserva dalle tabelle, si parla in generale di velocità molto elevate. Con
riferimento alla Tabella 4.2, occorre tener conto di tutte le velocità inferiori al valore
medio per un tempo di ritorno di 1000 anni, come stabilito per la nostra passerella.
Quindi osservando i valori ricavati, si vede come il modo più suscettibile sia il primo di
flessione longitudinale (n.°3), per certe condizioni di masse e rigidezze, il modo (n.°7),
ovvero il secondo verticale per l’impalcato. E’ altrettanto vero che per le velocità
critiche individuate, essendo queste piuttosto elevate, non è sensato ipotizzare uno
scenario di traffico pedonale molto denso, cioè è alquanto improbabile che sul ponte si
abbia a che fare, in tali circostante, con densità di 1 o 1,5 ped/m2. Dunque, in virtù di
questo ragionamento, si considera nei calcoli successivi la sola massa del ponte scarico.
Per quanto concerne i problemi connessi al distacco di vortice, siamo nella situazione
in cui sono possibili stati oscillatori non trascurabili per velocità del vento con tempo
di ritorno compresi tra 100 anni ed 1 anno per quanto riguarda il modo 3. I modi 7 ed 8
si stabiliscono invece su valori di velocità eolica molto alti, i quali non sono previsti per
117
9.1. Velocità critiche al vero 118
Tabella 9.1: velocità critiche per configurazione si masse e rigidezze PS
Modo Por α St
Ucr
[%] [°] [m/s] [km/h]
3
55
−3 0, 361 16, 92 60, 92
0 0, 335 18, 23 65, 65
+3 0, 295 20, 71 74, 55
80
−3 0, 399 15, 31 55, 12
0 0, 384 15, 90 57, 24
+3 0, 328 18, 63 67, 05
7
55
−3 0, 361 37, 30 134, 31
0 0, 335 40, 20 144, 74
+3 0, 295 45, 66 164, 36
80
−3 0, 399 33, 76 121, 51
0 0, 384 35, 07 126, 27
+3 0, 328 41, 06 147, 82
8
55
−3 0, 361 50, 04 180, 17
0 0, 335 53, 93 194, 15
+3 0, 295 61, 25 220, 48
80
−3 0, 399 45, 28 163, 01
0 0, 384 47, 05 169, 38
+3 0, 328 55, 08 198, 30
Tabella 9.2: velocità critiche per configurazione si masse e rigidezze PS+p
Modo Por α St
Ucr
[%] [°] [m/s] [km/h]
3
55
−3 0, 361 16, 23 58, 44
0 0, 335 17, 49 62, 98
+3 0, 295 19, 86 71, 51
80
−3 0, 399 14, 69 52, 88
0 0, 384 15, 26 54, 94
+3 0, 328 17, 86 64, 32
7
55
−3 0, 361 35, 60 128, 15
0 0, 335 38, 36 138, 10
+3 0, 295 43, 56 156, 82
80
−3 0, 399 32, 20 115, 94
0 0, 384 33, 46 120, 48
+3 0, 328 39, 17 141, 04
8
55
−3 0, 361 49, 45 178, 03
0 0, 335 53, 29 191, 85
+3 0, 295 60, 52 217, 86
80
−3 0, 399 44, 74 161, 08
0 0, 384 46, 49 167, 38
+3 0, 328 54, 42 195, 94
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Tabella 9.3: velocità critiche per configurazione si masse e rigidezze
PS+1,5p
Modo Por α St
Ucr
[%] [°] [m/s] [km/h]
3
55
−3 0, 361 15, 92 57, 33
0 0, 335 17, 16 61, 78
+3 0, 295 19, 48 70, 16
80
−3 0, 399 14, 40 51, 87
0 0, 384 14, 97 53, 89
+3 0, 328 17, 53 63, 10
7
55
−3 0, 361 34, 81 125, 33
0 0, 335 37, 52 135, 06
+3 0, 295 42, 60 153, 37
80
−3 0, 399 31, 50 113, 40
0 0, 384 32, 73 117, 83
+3 0, 328 38, 13 137, 94
8
55
−3 0, 361 49, 02 176, 48
0 0, 335 52, 83 190, 17
+3 0, 295 59, 98 215, 96
80
−3 0, 399 44, 35 159, 66
0 0, 384 46, 08 165, 91
+3 0, 328 53, 95 194, 23
il sito di costruzione per il tempo di ritorno massimo da considerare. Relativamente
alla questione del comfort è lecito pensare quindi che, a cadenza circa annuale, si possa
verificare una qualche situazione di disagio per l’utenza. Il livello di traffico comunque,
come già detto, si ipotizza comunque essere minima in tali condizioni eoliche. Dal
punto di vista delle sollecitazioni il ragionamento può essere lo stesso, con il solo modo
3 che entra ragionevolmente in gioco. Nel seguito comunque, allo scopo di mostrare
come lavorano gli smorzatori, riporteremo dei valori di tensione legati al modo anche
7, sebbene rigorosamente al di fuori del campo di studio.
Si noti comunque che, per velocità attorno ai 50-60 m/s, altre prove sperimentali
hanno messo in evidenza situazioni di instabilità per flutter (per valori di smorzamento
tuttavia inferiori a quelli insiti nella struttura); le problematiche che nascono a quelle
velocità possono dunque essere anche altre. Ciò conferma che è lecito trascurare i modi
superiori al terzo.
Sulla base di questi ragionamenti interessano dunque le seguenti problematiche di:
1. comfort pedonale ed eccessive vibrazioni per velocità critiche corrispondenti al
modo 3, assieme ad una rapida indagine dello stato tensionale associato;
2. situazione di stress degli elementi per velocità critiche corrispenti al modo 7, a
solo scopo indicativo.
Per quanto concerne la campata Vierendeel, essa non viene esaminata per i motivi
esposti nella premessa del Capitolo 8.
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9.2 Griffin plots al vero
I Griffin plots derivanti dalle prove aeroelastiche riportati al paragrafo 8.4.2 rap-
presentano, al pari delle campane, diagrammi di risposta validi per qualsiasi struttura,
purchè questa abbia la sezione trasversale della nostra passerella. Studiando dunque
le proprietà del nostro ponte, nella fattispecie di massa e smorzamento, è possibile
valutare il numero di Scruton, determinare un punto delle ascisse del diagramma e,
procedendo con l’intersezione delle curva, leggere la risposta attesa, sia in termini di
picco che ri deviazione standard. La possibilità di trasferire i risultati registrati in
galleria al ponte reale è garantita dalla similitudine sui numeri di Scruton stabilita,
come detto in precedenza, da un opportuno valore della massa del modello e dal suo
smorzamento (lineare). Ciò che interessa in questa fase è legare questi diagrammi alle
forme modali individuate come oggetto di studio, cioè determinare delle curve in grado
di predire la risposta del ponte quando le velocità critiche attaccano sui modi 3 e 7. Per
farlo occorre determinare i termini che definiscono l’espressione del numero di Scruton:
Sc =
4pimeq,iξi
ρB2
. (9.2)
Al’interno di tale espressione ξi rappresenta il rapporto di smorzamento modale,
meq,i la massa equivalente associata al modo, B una dimensione di riferimento della
sezione, nel nostro caso la larghezza. Al fine di conscere i vali numeri di Scruton, occorre
determinare la massa equivalente, la cui espressione è data, per sistemi continui, da:
meq,i =
∫
s
m(z)φ2i (z) dz∫
s
φ2i (z) dz
; (9.3)
in cui:
– m(z): massa al metro lineare della struttura s ;
– φi: forma modale associata all’i-esimo modo sotto esame.
A causa del fatto che le informazioni modali e di distribuzione di massa ci vengono
fornite dal modello agli elementi finiti, e a causa del fatto che questo lavora in termini
discreti (lumped mass), occorre definire l’espressione in termini appunto finiti:
meq,i =
∑n
j=1mjφ
2
i,j∆j∑n
j=1 φ
2
i,j∆j
;
in cui:
– mj rappresenta il valore della massa concentrata in ciascun nodo j-esimo;
– φi,j: valore della i-esima forma modale in corrispondenza del j-esimo nodo;
– ∆j: lunghezza di influenza del j-esimo nodo, equivalente al tratto di elemento la
cui massa risulta concentrata nel punto j ;
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– n: numero di gradi di libertà della struttura discretizzata.
Osservando il numeratore della 9.3 notiamo come esso sia equivalente alla massa
generalizzata µi dell’ i-esimo modo che definsce l’equazione di equilibrio disaccoppiata
in coordinate normali, nel caso di sistema continuo. Quindi si avrebbe:
meq,i =
µi∫
s
φ2i (z) dz
,
ed in termini discreti:
meq,i =
{φi}[M ]{φi}T∑n
j=1 φ
2
i,j∆j
.
Nel seguito vedremo come la sommatoria al denominatore non è estesa, nel nostro
caso, all’intera struttura, ma limitata al solo impalcato. Per adesso si riportano i
valori di massa equivalente ricavati per questi due modi nella seguente tabella. Noti
Tabella 9.4: massa equivalente per i diversi modi
Modo meq[kg/m]
3 3220, 81
7 2376, 30
quest’ultimi valori, e conosciuti i numeri di Scruton a cui sono state condotte le prove,
è facile determinare le ordinate dei diagrammi stessi per la nostra struttura:
ξi =
ScρB
2
4pimeq,i
.
I Griffin plots relativi alla nostra struttura e ai modi 3 e 7 sono quindi rappresentati
nelel seguenti Figure 9.1 e 9.1, rispettivamente per le porosità oggetto di studio. Come
si osserva, nel passaggio dal primo al secondo modo, diminuendo la massa equivalente,
il diagramma si appiattisce. Ciò implica che, per mantenere un certo livello di risposta
sia necessario accrescere il valore dello smorzamento; ovvero, a parita di ξ, la risposta
risulta maggiore.
9.3 Azione statica equivalente
Come introdotto al paragrafo 3.4.1, la CNRDT 207/2008 e l’UNI EN 1991-1-4
suggeriscono un approccio finalizzato alla valutazione degli effetti indotti dal VIV. Si
tratta in questo caso di un’azione statica equivalente, la quale non permette di cogliere
lo sviluppo della risposta nel tempo. L’espressione di tale forza statica è, come detto:
Fi(z) = m(z)ω
2
i φi(z)ymax,iCTR,i (9.4)
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(a) porosità barriere 55%
(b) porosità barriere 80%
Figura 9.1: Griffin plot di risposta massima per modo 3
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(a) porosità barriere 55%
(b) porosità barriere 80%
Figura 9.2: Griffin plot di risposta massima per modo 7
9.4. Azione dinamica equivalente 124
Le difficoltà maggiori nell’applicare questo approccio al nostro caso risiedono sia nella
determinazione dello spostamento massimo che della massa della struttura. Per il
primo, ci vengono in soccorso i risultati delle prove sperimentali in galleria del vento.
Per il secondo invece l’inconveniente sta nel fatto che per la nostra passerella, avendo
elementi di differente sezione a costituire le varie parti, non è possibile definire in
maniera univoca la relativa massa al metro lineare. Si dovrebbe allora, per ritrovare
in maniera accurata il comportamento (almeno in termini di massimi) dell’impalcato,
coinvolgere anche gli altri elementi, ovvero pilone e stralli, ed applicare delle azioni
anche ad essi. Questo modo di operare è senza dubbio impegnativo, dato che necessita
della definizione di forze variabili (secondo la forma modale) per tutta la struttura.
In più, si ha la necessità pratica di ottenere, come risposta massima della struttura,
proprio il valore indicato dai Griffin plots, che rappresenta quanto di più vicino al vero
è possibile conoscere.
Per gli scopi del presente lavoro non vi è interesse a determinare una risposta di
questo tipo, ovvero statica, in quanto non riesce a mettere in luce quanto vedremo
successivamente. Dunque non si è fatto utilizzo di questa procedura nel proseguo.
9.4 Azione dinamica equivalente
La volontà di studiare il problema del comfort pedonale legato alle vibrazioni della
passerella richiama il problema di tradurre i risultati ottenuti tramite sperimentazione
in azioni equivalenti. Tali dati, nella fattiscpecie i Griffin plots, rappresentano infatti
uno strumento molto importante nelle mani dei progettisti, i quali possono tarare le
caratteristiche della struttura, in particolare lo smorzamento, e comprenderne quale
sarà la risposta. In ottica di verifica strutturale tuttavia questo tipo di dati non sono
sufficienti ad un’indagine completa: non è possibile infatti conoscere i valori delle acce-
lerazioni correlate agli spostamenti, se non sotto ipotesi semplificative, non è possibile
avere un quadro generale della risposta e, soprattutto, non permettono di conoscere
il valore delle sollecitazioni associate (delta di tensione ad esempio). Inoltre, relativa-
mente agli obiettivi del presente lavoro, non permettono d conoscere il comportamento
degli smorzatori, i quali chiaramente non sono "visibili" se sono eccitati staticamente.
Tutte queste circostanze hanno determinato la necessità di definire un modello
di carico che, rispettando le caratteristiche del fenomeno di distacco di vortice ed
i risultati provenienti dalla galleria del vento, permettesse di mettere in luce alcuni
aspetti prettamente dinamici della risposta.
9.4.1 Scelta del tipo di carico
La scelta del tipo di carico da applicare risulta molto intuitiva, dettata essenzia-
lemente dalle caratteristiche ricorrenti del fenomeno. In fase iniziale si è visto come
il problema possa essere studiato analiticamente mediante una forzante del tipo (2.7).
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Tuttavia questo approccio, sebbene riesca a rappresentare il fenomeno in maniera ab-
bastanza fedele, necessita di un supporto elevato dal punto di vista sperimentale, visti
i numerosi parametri da determinare. E’ allora importante avere a disposizione for-
zanti che, sebbene meno descrittive delle altre, siano più intepretabili e più semplici da
gestire e da implementare.
Visto dunque il carattere "mediamente" sinusoidale della forzante, che può quindi
in prima battuta essere approssimata con un’armonica, si sceglie un carico di questo
tipo:
Fvs(t) = Asin(2pifvst). (9.5)
Si tratta chiaramente di una tipologia di forzante che ha senso a rigore solo in
condizioni di flusso laminare, ovvero le stesse che si è cercato di riprodurre in galleria.
La scelta di procedere in questa direzione è giustificata anche dai risultati ottenuti
durante le prove: prendendo in considerazione ad esempio il caso di porosità del 55%
-3°, nella condizione di velocità prossima a quella critica lo spettro delle frequenze della
risposta del modello si presenta come riportato in Figura 9.3, ed è noto che un sistema
ad un gdl oscilla a regime alla stessa frequenza della forzante.
Figura 9.3: FFT della storia di oscillazione del modello (caso di por. 55%,-
31textdegree)
Come si osserva, il valore di f è coincidente proprio con 8,8 Hz, frequenza di oscil-
lazione naturale. Questo comportamento si verifica sia in caso di basso numero di
Scruton (componente aeroelastica non trascurabile) che elevato (oscillazioni forzate).
9.4.2 Scelta della forma del carico
La forma del carico definisce la sua variazione lungo la struttura. Al fine di sem-
plificare l’utilizzo della forzante, si ipotizza che questa azione sia agente unicamen-
te sull’impalcato. La scelta fatta in questa sede risulta determinante per la forma
dell’espressione della massa equivalente della struttura, come vedremo di seguito.
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In virtù del concetto espresso in fase iniziale riguardo la correlazione della forzante
di vortex shedding lungo l’asse dell’elemento strutturale, in questo caso dell’impalcato,
si ipotizza che la sua forma sia dettata dalla forma modale su cui il fenomeno si instaura.
Questo modo di agire rappresenta la prassi quando si tenta di dare un forma al carico,
poiché è quella che meglio approssima la forma effettiva. Con riferimento dunque ai
modi 3 e 7, nella seguente Figura 9.4 si riportano le forme appena determinate (vista
in prospetto).
(a) modo 3
(b) modo 7
Figura 9.4: forme del carico
Tali azioni sono applicate lungo la linea d’asse.
9.4.3 Definizione dell’ampiezza di armonica
Questa parte di definizione della forzante risulta importante per la comprensione
dell’approccio utilizzato. Per un generico sistema a molti gradi di libertà non smorzato,
come può essere una semplice trave su due appoggi, l’equazione di qeuilibrio dinamico
in coordinate geometriche risulta essere:
[EJ(z)v′′(z, t)]′′ + ρ(z)v¨(z, t) = p(z, t).
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Introducento le coordinate normali:
v(z, t) =
∞∑
i=1
φi(z)yi(t),
è possibile disaccoppiare le equazioni del moto ed ottenerne una per ogni modo
della struttura, ovvero:
µiy¨i + kiyi = pii,
con i che va da 1 ad infinito. In caso di smorzamento si aggiunge un termine lineare
nella velocità:
µiy¨i + ciy˙i + kiyi = pii,
ed i termini sono equivalenti rispettivamente a:
µi =
∫
s
ρ(z)φi(z) dz;
ki =
∫
s
[EJ(z)φ′′i (z)]
′′φi(z) dz; (9.6)
ci = 2µiξiωi;
pii =
∫
s
p(z, t)φi(z) dz.
Ci poniamo adesso in una situazione particolare, ovvero quella in cui il carico agente
ha l’espressione 9.5, quindi agisce con una forma uguale a quella della forma modale,
e la sua frequenza eguaglia quella associata al modo, ovvero siamo in condizioni di
risonanza. Si hanno allora le seguenti uguaglianze:
ωvs = 2pifvs = ωi;
p(z, t) = Fvs = f(z)Asin(2pifvst);
e l’espressione per il carico, formalizzando f(z), diviene:
p(z, t) = Asin(ωit)
φi,I(z)
φi,max,I
,
in cui il pedice I definisce il massimo dell’ordinata dell’autofunzione rispetto al solo
impalcato. Come si vede, la distribuzione spaziale del carico è, secondo quanto stabilito
riguardo la correlazione, dettata dalla forma modale stessa, ed è ristretta alla sola
parte di questa che ci interessa, cioè quella relativa all’impalcato. Il denominatore, che
corrisponde alla massima ampiezza dell’autofunzione per il solo deck, è introdotto al fine
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di normalizzare a 1 l’autofunzione. L’equazione di equilibrio dinamico disaccoppiata
per il modo i diviene quindi:
µiy¨i + 2ξiµiωiy˙i + µiω
2
i yi =
∫
s
Asin(ωit)
φi,I(z)
φi,max,I
φi(z) dz.
A secondo membro, all’interno dell’integrale si ha il prodotto tra due funzioni iden-
tiche, in cui però una è stata annullata per alcune ascisse z. Questo prodotto equivale
pertanto a:
φi,I(z)φi(z) = φ
2
i,I(z),
cioè la seconda è diversa da zero solo dove lo è anche la seconda. Inoltre, l’integrale
definito alla struttura s è equivalente a quello esteso al solo impalcato, visto che la
forzante è definita soltanto in quei punti. Pertanto si ottiene ancora:∫
s
Asin(ωit)
φi,I(z)
φi,max,I
φi(z) =
∫
I
Asin(ωit)
φ2i,I(z)
φi,max,I
dz.
La risposta di questo sistema ad un gdl disaccoppiato alla forzante esterna, oltre il
transitorio, è rappresentata dalla seguente espressione:
yi(t) =
A
ω2i
µiφi,max,I∫
I φ
2
i,I(z) dz
1
(1− β2)2 + (2ξiβ)2
[
(1− β2)sin(ωvst− 2ξiβcos(ωit)
]
,
in cui
β =
ωvs
ωi
.
In virtù del fatto che siamo in risonanza, possiamo semplificare l’espressione nel
seguente modo:
yi(t) =
A
ω2i µi
φi,max,I∫
I φ
2
i,I(z) dz
1
2ξi
[
−cos(ωit)
]
,
ed il suo valore massimo, che si esprime per un valore unitario del coseno (t=0) e
si stabilisce in corrispondenza dell’antinodo della forma in esame, vale pertanto:
yi,max,I =
A
ω2i µi
φi,max,I∫
I φ
2
i,I(z) dz
1
2ξi
.
In virtù del fatto che l’azione agisce sulla frequenza naturale di un certo modo,
possiamo porre l’ipotesi che la risposta in coordinate geometriche nel punto di massimo
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sia dovuta al solo modo in esame, pertanto scriviamo:
vi,max,I =
A
ω2i
µiφi,max,I∫
I φ
2
i,I(z) dz
1
2ξi
φi,max,I,
in cui la sommatoria dagli infiniti modi si è ridotta al solo modo in risonanza e l’au-
tofunzione compare soltanto col suo valore massimo, trovandoci in corrispondenza di
questo. In questa espressione risulta tutto noto tranne l’ampiezza A: il valore massimo
dello spostamento in coordinate geometriche ce lo forniscono i dati della galleria, men-
tre gli altri parametri discendono da proprietà note della struttura. Possiamo quindi
ricavare:
A =
vi,max,Iω
2
i µi∫
I
φ2i,I(z) dz
2ξi.
Dunque noto il valore del massimo spostamento della struttura, che associamo al
punto di massima ampiezza della forma modale (appunto l’antinodo), noti la massa
generalizzata e lo smorzamento modale, è possibile definire l’ampiezza della forzante.
Questa forzante, una volta applicata alla struttura secondo le modalità ipotizzate,
permette di ritrovare, se il modello agli elementi finiti è stato definito correttamente,
lo stesos valore di spostamento e tutti gli altri parametri di risposta correlati.
All’interno della 9.7 compare la massa equivalente che, come si vede, dipende dal
tipo di carico, poichè e funzione della forma modale ristretta al solo impalcato. Si
scrive quindi:
A = vi,max,Iω
2
i µeq,i2ξi. (9.7)
9.5 Casi di carico
Sulla base dei ragionamenti fatti al paragrafo precedente, si sono definiti in totale sei
casi di carico per ogni modo, comprendenti tutte le possibili combinazioni di porosità
e angolo di incidenza del vento.
Il primo passo nella loro definizione è stato quello di definire la risposta del ponte a
partire dai Griffin plot. Per poter leggere i grafici occorre definire il numero di Scruton
per i due modi sotto esame, sulla base dei valori della massa equivalente riportati in
Tabella 9.4 ed assumendo, come chiarito al capitolo 6.2, uno rapporto di smorzamento
modale pari allo 0,3%. I valori dei numeri di Scruton di partenza per la passerella sono
riportati nella seguente Tabella 9.5.
Come si osserva, risultano molto piccoli. Con questi valori si è potuto accedere ai
Griffin plot e ricavare il valore dello spostamento massimo atteso. Ancora, in funzione
dell’angolo di attacco e della porosità delle barriere, i valori massimi della risposta,
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Tabella 9.5: numeri di Scruton di partenza per la struttura iniziale
Modo Sc
3 3, 33
7 2, 46
da attendersi negli antinodi delle forme stesse, sono riportati nella seguente Tabella
ymaxver.
Tabella 9.6: valori di risposta massima in condizini iniziali per modo 3 e 7
Modo Por α vmax[%] [°] [mm]
3
55
−3 36, 23
0 51, 64
+3 44, 22
80
−3 10, 58
0 33, 65
+3 62, 42
7
55
−3 43, 41
0 60, 52
+3 50, 28
80
−3 12, 52
0 39, 71
+3 72, 52
Come lecito attendersi, ad una diminuzione dei numeri di Scruton corrisponde
un’aumento della risposta, ben visibile confrontando i valori per il modo 3 e 7. Si
noti come per il caso di porosità 80%, per un angolo di attacco di +3°si ottenga un va-
lore della risposta maggiore rispetto a tutti gli altri casi, sebbene questa configurazione
di barriere sia in generale la più favorevole. Questo è dovuto alla forma del Griffin plot
di Figura ??(a) e (b) dove si osserva che per l’angolo di attacco di cui sopra (linea nera)
la risposta, in un intervallo di valori di smorzamento molto piccolo e compreso circa
tra lo 0,2% e lo 0,5% il grafico passa al di sotto di quelli relativi agli altri due angoli di
attacco. Questo comporta un brusco abbattimento della risposta , con la conseguenza
che la situazione peggiore si sposta, solo in questa occasione, verso una schermatura
minore delle barriere.
Sfruttando i risultati ottenuti, si sono definite quindi le ampiezze delle sinusoidi
secondo la relazione 9.7. Le frequenze sono quelle modali, le masse equivalenti quelle
di Tabella 9.4 mentre i β, essendoci posti in una situazione di risonanza, sono unitari.
La Tabella riposta i valori ricavati. Queste ampiezze sono state utilizzate dunque
come spiegato, ed applicate alla struttura per un tempo opportuno a far raggiungere
la condizione di regime. Le frequenze delle forzanti (9.5) sono quindi:ω3 = 7, 108rad/s;ω7 = 15, 671rad/s.
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Tabella 9.7: ampiezze della sinusoide equivalente per modo 3 e 7
Modo Por α A[%] [°] [N/m]
3
55
−3 36, 386
0 50, 365
+3 43, 182
80
−3 10, 329
0 32, 856
+3 60, 955
7
55
−3 152, 001
0 211, 912
+3 176, 057
80
−3 43, 839
0 139, 046
+3 253, 931
9.6 Risultati analisi dinamiche
Nel seguito si riportano i risultati relativi alle analisi dinamiche, con alcuni com-
menti su quanto osservato e su come si intende procedere nel seguito.
Grado di comfort della passerella
Essendo interessati alla conoscenza del livello di comfort offerto dalla passerella, è
necessario parlare nel seguito di spostamenti ed accelerazioni. Sono questi i parame-
tri della risposta che particolarmente ci interessano relativamente a questo tema. Per
comprendere il loro grado di accettabilità per la nostra passerella occorre confrontarli
con i valori di riferimento definiti al Capitolo 3.3 che, sebbene definiti per la risposta da
carico da pedone, possono essere utilizzati anche per altri tipi di forzanti esterne, essen-
do indipendenti da queste. Come invece chiarito al paragrafo 9.1, facciamo riferimento
unicamente ai risultati inerenti il modo 3 per il problema del comfort, dato che il modo
7, con le sue velocità critiche, risulta incompatibile con questo tipo di problematiche.
E’ opportuno presentare i valori della risposta ottenuti nei punti di massima am-
piezza della stessa (antinodo) e confrontarli con quelli derivanti dal griffin plot, allo
scopo di verificare la bontà del procedimento descritto al pragrafo precedente. Con
riferimento alla Figura ??, nel quale viene indicato il nodo sotto osservazione, si ri-
portano nella Tabella ?? i valori dello spostamento ottenuti, assieme a quelli derivati
direttamente dai Griffin plot, allo scopo di confrontarli. Il pedice GP indica i valori
provenienti dai Griffin plots, TH quelli dalle time histories.
Come si osserva, i valori ricavati con le storie di carico risultano praticamente
coincidenti con i valori del Griffin Plot, a conferma della bontà del procedimento.
Nella seguente Tabella 9.10 si riportano invece i valori delle accelerazioni associate, per
lo stesso nodo P3,s. Con riferimento alla Tabella 3.2, si stabilisce anche quale livello di
comfort garantisca il ponte.
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(a) prospetto
(b) pianta
Figura 9.5: individuazione punto di massima risposta (antinodo)
Tabella 9.8: valori di risposta massima per il noto P3,s
Modo Por α vmax,GP vmax,TH[%] [°] [mm] [mm]
3
55
−3 36, 23 36, 12
0 51, 64 51, 49
+3 44, 22 44, 09
80
−3 10, 58 10, 55
0 33, 65 33, 55
+3 62, 42 62, 24
Tabella 9.9: valori di risposta massima verticale per il noto P3,s
Modo Por α vmax,TH accmax,TH Comfort[%] [°] [mm] [m/s2]
3
55
−3 36, 12 1, 83 Minimo
0 51, 49 2, 60 NonAccettabile
+3 44, 09 2, 23 Minimo
80
−3 10, 55 0, 53 Medio
0 33, 55 1, 70 Minimo
+3 62, 24 3, 14 NonAccettabile
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Come si nota dai risultati appena riportati, il ponte lavora abbastanza bene per un
porosità dell’80%, riuscendo a garantire un livello di comfort almeno minimo per due
angoli di attacco, secondo quelli che sono i criteri che abbiamo stabilito. Rimane il
problema prima individuato della risposta per angoli di attacco positivi, da imputare
alla forma del Griffinplot. Nel caso di porosità del 55% invece si ha un comportamento
peggiore, con livelli di comfort al più minimi. Questo è anche auspicabile visto che
barriere più opache si traducono in un ostacolo maggiore al flusso ventoso e quindi
maggiore intensità nel distacco di vortice.
Un altro aspetto è importante da mettere in evidenza in questo momento. I Griffin
plot sono realizzati diagrammano su di un unico grafico i picchi delle campane ricavate
sperimentalmente. Questo significa che tra le informazioni che ne possiamo dedurre non
vi è contenuta quella relatva alle campane secondarie che si sono evidenziate in alcune
circostanze. Osservando le Figure 8.11-8.11 si nota come questi picchi si verificano
in genere per valori di Scruton molto più bassi di quelli che abbiamo valutato per il
nostro ponte. Soltanto in un caso, porosità 55% e angolo di attacco di 3°, si presentano
anche per Scruton un pò più alti. I valori associati a queste velocità del vento sono,
al vero, circa pari 16 mm. Dato che la frequenza di oscillazione è inferiore, perchè si
verifica a velocità più basse, è lecito attendersi che i valori di accelerazione associati
siano nettamente inferiori a quelli riportati in Tabella 9.10, quindi è possibili trascurare
questi stati oscillatori nei nostri ragionamenti.
A seguito del fatto che la forma modale sotto esame si presenta leggermente accop-
piata nei gradi di libertà verticali ed orizzontali, è opportuno un controllo anche del
valore della risposta trasversale associata al movimento verticale. Il punto oggetto di
studio è sempre rappresentato da P3,s, il quale presenta i valori massimi riportati in
Tabella (in questo caso con u si indicano gli spostamenti trasversali all’impalcato).
Tabella 9.10: valori di risposta massima orizzontale per il noto P3,s
Modo Por α umax,TH accmax,TH Comfort[%] [°] [mm] [m/s2]
3
55
−3 5, 28 0, 27 Medio
0 7, 53 0, 38 Minimo
+3 6, 45 0, 33 Minimo
80
−3 1, 54 0, 08 Massimo
0 4, 91 0, 25 Minimo
+3 9, 11 0, 46 Minimo
Come si può osservare, per questa direzione il ponte si comporta in maniera migliore,
con valori di risposta che risultano sempre interni ai limiti di accettabilità, sebbene
talvolta un pò bassi. Vedremo successivamente come un’intervento tarato sulla risposta
verticale possa portare i suoi contributi anche sui valori orizzontali di spostamento.
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Delta di tensione
Un controllo delle sollecitazioni per il caso di azione alternata è sicuramente oppor-
tuno farlo, cosicchè si ha un’idea di quali possono essere le conseguenze in termini di
fatica. Lasciando i carichi come definiti in precedenza, quindi non fattorizzandoli con
alcun coefficiente, si può dire che le oscillazioni di tensione sono molto contenute nei
vari elementi, sia per il modo 3 che per il modo 7. Con riferimento ad esempio alle va-
riazioni di sforzo normale negli stralli, il quale deve poi essere trasferito al traverso per
mezzo di un collegamento saldato, si ottengono scostamenti attorno al valore indotto
dai carichi permanenti come minimo pari a:
∆Nmin,3 = ±1, 77kN ;
∆Nmin,7 = ±2, 30kN ;
in cui il pedice 3 indica il terzo modo, il 7 il settimo modo. Per quanto riguarda le
massime variazioni, si ha:
∆Nmax,3 = ±14kN ;
∆Nmax,7 = ±16, 6kN.
In quest’ultimo caso, prendendo la situazione peggiore (modo 7) e valutando la
variazione di tensione nello strallo (diametro 30 mm), otteniamo il seguente delta di
tensione:
∆σmax = 23, 5N/mm
2.
Questo valore, se il dettaglio è pensato in maniera opportuna, appare assolutamente
tollerabile per la struttura. Vedremo successivamente come, con l’intervento ipotizzato,
sarà possibile ridurre anche questo valore.
Capitolo 10
La risposta della passerella al carico pedonale
10.1 Scenari di traffico
La classificazione dell’opera fatta al Capitolo 4.3 permette di definire quello che è
lo scenario di traffico di progetto per il nostro ponte, vale a dire quella di folla continua
con densità pari ad 1 ped/m2. Ciò deriva, sulla base di quanto suggerito dalle linee
guida di Setrà cha abbiamo preso come riferimento, dall’aver assunto l’opera come di
classe I, a cui corrisponde la necessità di un livello di protezione il più elevato possibile.
Le linee guida del JRC invitano tuttavia a ragionare in maniera differente, sensata
a parere dello scrivente. Invece di fissare, una volta assegnato un livello di importanza
all’opera, una condizione di carico univoca sulla quale lavorare e rispetto alla quale
richiedere un certo livello di comfort, invitano ad ipotizzare una serie di scenari e
a definire la probabilità con cui possono verificarsi. Se ad esempio un nuovo ponte
pedonale sorge internamente ad un’area fortemente urbanizzata, è lecito pensare che
una condizione di carico ricorrente sia quella di folla con densità di circa 0,5 ped/m2.
Nei confronti di questa situazione è bene allora garantire un livello di comfort elevato,
ad esempio massimo. Rispetto a questa configurazione, il caso di densità di 1 ped/m2
risulta quindi essere molto meno frequente, se non raro, e quindi non è conveniente
adoperarsi per garantire un basso livello di risposta in questo caso. Allo stesso modo
uno scenario di 1,5 ped/m2 è pensabile solo in caso di inaugurazione, quindi per questa
situazione si può pensare anche ad un livello minimo.
Questo modo di approcciare il problema viene ripreso in questo lavoro, integrandolo
con quello proposto da Setrà. In particolare, vista l’importanza dell’opera si definiscono
le due seguenti situazioni di folla continua:
1. traffico molto denso, con densità di 1 ped/m2, come scenario di riferimento
rispetto al quale garantire il massimo livello di comfort;
2. traffico corrispondente ad una densità di 1,5 ped/m2 come situazione da monito-
rare, in quanto attesa in occasioni a bassa probabilità di accadimento.
Prendendo in esame invece le considerazioni contenute nelle prescrizioni inglesi, oltre
al caso di carico di riferimento identico a quello da noi assunto, vengono proposti anche
altri due casi di carico, relativi rispettivamente al transito di un gruppo di persone a
passeggio e a corsa. Relativamente all’applicabilità alla nostra opera, si può escludere il
caso di gruppo di persone in corsa, vista l’ubicazione del ponte e la tipologie di accesso,
che non invitano a questo tipo di transito. Per quanto riguarda il primo, invece, stiamo
parlando di un caso di carico assolutamente plausibile per la nostra opera. Tuttavia lo
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esamineremo solo marginalmente e dimostreremo come rappresenti uno scenario meno
gravoso di quelli già selezionati.
10.2 Livelli di rischio
In prima fase occorre capire qual’è la suscettibilità della nostra passerella al pro-
blema del comfort da traffico pedonale. Per farlo occorre confrontare i valori critici
delle frequenze, ovvero i valori sperimentalmente riconosciuti come caratteristici del
passeggio orizzontali e verticali, e verificare la loro distanza dalle frequenze del ponte.
Sulla base dunque delle indicazioni di Setrà, si riportano nella seguente Tabelle 10.1
e 10.2 i livelli di rischio per tutti i modi della campata strallata e Vierendeel ricaden-
ti nei ranges di suscettibilità. I livelli di massa, e quindi le rigidezze correlate, sono
corrispondenti agli scenari definiti al paragrafo 7.2.
Tabella 10.1: livelli di rischio per la campata strallata
Modo f Livello f Livello f Livello[Hz] [Hz] [Hz]
2 0, 678 4 0, 654 4 0, 644 4
3 1, 131 2 1, 085 2 1, 065 2
4 1, 507 3 1, 424 3 1, 389 3
5 1, 824 1 1, 818 1 1, 815 1
6 2, 175 3 2, 053 3 1, 997 3
7 2, 494 2 2, 380 2 2, 327 2
8 3, 346 3 3, 306 3 3, 277 3
9 3, 692 3 3, 547 3 3, 484 3
10 3, 823 3 3, 697 3 3, 644 3
11 3, 989 4 3, 774 4 3, 695 4
12 4, 129 3 4, 065 3 4, 043 3
13 4, 597 3 4, 554 3 4, 531 3
Caso PS PS+p PS+1,5p
Tabella 10.2: livelli di rischio per la campata Vierendeel
Modo f Livello f Livello f Livello[Hz] [Hz] [Hz]
1 1, 210 2 1, 171 2 1, 152 2
2 1, 966 1 1, 831 1 1, 773 1
3 2, 446 2 2, 279 2 2, 208 2
4 3, 036 3 2, 987 3 2, 953 3
5 3, 284 4 3, 093 4 3, 000 3
6 3, 336 3 3, 101 3 3, 013 4
7 4, 718 3 4, 385 3 4, 243 3
8 4, 779 4 4, 428 4 4, 279 4
9 5, 187 4 5, 070 4 5, 012 4
Caso PS PS+p PS+1,5p
Il modo 1 è escluso dall’analisi visto che compete alle oscillazioni trasversali del-
l’antenna. Osservando le tabelle, notiamo come la variazione di massa non modifichi il
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rischio associato a ciascun modo, che quindi rappresenta una peculiarità della struttura.
L’unica variazione si ha per i modi 5 e 6 della campata Vierendeel, dovuta unicamente
ad uno "scambio di posto" nei periodi del sistema. Sulla base di questi livelli di rischio
si definiscono i casi di carico riportati di seguito.
10.3 Casi di carico
I carichi proposti dal Setrà sono essenzialemente forzanti sinusoidali da applicare
alla frequenza del modo sotto esame. In virtù del fatto che l’azione indotta dal singolo
pedone è esprimibile matematicamente tramite una serie di seni, verranno definiti an-
che dei carichi costituiti da due armoniche, allo scopo di capire come questo secondo
addendo solllecita modi di frequenze vicine alla propria. Secondo quanto suggerito da
Setrà e quanto riportato in Tabella 3.8, nel nostro caso di ponte di classe I e sulla base
dei livelli di rischio individuati occorre definire i seguenti casi:
• Caso 2, per livelli di rischio 1 e 2, ovvero per quei modi le cui frequenze ricadono
nei range di prima armonica della serie di Fourier;
• Caso 3, per livelli di rischio 3, ovvero per quei modi le cui frequenze ricadono nei
range di seconda armonica.
Le forzanti sono quindi:
fv =
Neq,1G0
A
+ dG1,vcos(2pifvt)1, 85
√
1
n
ψ;
ft = dG1,tcos(2piftt)1, 85
√
1
n
ψ;
fl = dG1,lcos(2piflt)1, 85
√
1
n
ψ;
in cui varieremo la densità d a seconda dello scenario. I valori di ψ si determinano
sulla base di diagrammi tipo quello di Figura 3.6 forniti dalle linee guida. Per quanto
riguarda il carico corrispondente al gruppo di persone si ha:
Fv = F0k(fv)
√
1 + γ(N − 1)sin(2pifvt). (10.1)
10.3.1 Casi di carico ad una armonica
Nella tabelle successive si riportano i coefficienti necessari alla definzione delle for-
zanti, con l’indicazione della frequenza, la direzione di applicazione, il caso di carico
a cui si riferiscono e il valore dell’ampiezza dell’armonica, sia per la campata strallata
che Vierendeel.
Una misura di quanto ciascun modo sia "pericoloso" rispetto all’azione pedonale
è data dal valore di ψ: più questo coefficente risulta distante dall’unità e meno tale
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Tabella 10.3: coefficienti per la definizione dei carichi da pedone per i casi
PS+p e PS+1,5p della campata strallata
Configurazione Modo Caso G0 G1 ψ Neq
f A Direzione[N] [N] [Hz] [N/m2]
PS+p
3 2 700 280 0, 122 36, 64 1, 085 3, 199 verticale
4 3 0 7 0, 309 36, 64 1, 424 0, 202 orizzontale
5 2 700 280 1 36, 64 1, 818 26, 158 verticale
6 3 0 7 1 36, 64 2, 053 0, 654 orizzontale
7 2 700 280 0, 447 36, 64 2, 380 11, 700 verticale
8 3 700 70 0, 881 36, 64 3, 306 5, 763 verticale
9 3 700 70 1 36, 64 3, 547 6, 539 verticale
10 3 700 70 1 36, 64 3, 697 6, 539 verticale
12 3 700 70 1 36, 64 4, 065 6, 539 verticale
13 3 700 70 0, 558 36, 64 4, 554 3, 651 verticale
PS+1,5p
3 2 700 280 0, 092 44, 87 1, 065 2, 958 verticale
4 3 0 7 0, 222 44, 87 1, 389 0, 178 orizzontale
5 2 700 280 1 44, 87 1, 815 32, 036 verticale
6 3 0 7 1 44, 87 1, 997 0, 801 orizzontale
7 2 700 280 0, 545 44, 87 2, 327 17, 464 verticale
8 3 700 70 0, 846 44, 87 3, 277 6, 779 verticale
9 3 700 70 1 44, 87 3, 484 8, 009 verticale
10 3 700 70 1 44, 87 3, 644 8, 009 verticale
12 3 700 70 1 44, 87 4, 043 8, 009 verticale
13 3 700 70 0, 586 44, 87 4, 697 32, 036 verticale
Tabella 10.4: coefficienti per la definizione dei carichi da pedone per i casi
PS+p e PS+1,5p della campata Vierendeel
Configurazione Modo Caso G0 G1 ψ Neq
f A Direzione[N] [N] [Hz] [N/m2]
PS+p
1 2 700 280 0, 244 36, 64 1, 171 9, 828 verticale
2 2 700 280 1 36, 64 1, 831 40, 312 verticale
3 2 700 280 0, 641 36, 64 2, 279 25, 848 verticale
4 3 700 280 0, 476 36, 64 2, 987 4, 798 verticale
6 3 700 280 0, 626 36, 64 3, 101 6, 306 verticale
7 3 700 280 0, 769 36, 64 4, 385 7, 748 verticale
PS+1,5p
1 2 700 280 0, 217 44, 87 1, 152 10, 708 verticale
2 2 700 280 1 44, 87 1, 773 49, 371 verticale
3 2 700 280 0, 784 44, 87 2, 208 38, 727 verticale
4 3 700 280 0, 441 44, 87 2, 953 5, 448 verticale
5 3 700 280 0, 5 44, 87 3, 000 6, 175 verticale
7 3 700 280 0, 947 44, 87 4, 243 11, 685 verticale
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modo risulta eccitabile dall’azione pedonale. In altre parole, più si avvicina a zero,
più ci spostiamo verso le code della campana di Gauss che definisce la probabilità di
accadimento di ciascuna frequenza.
Con riferimento al caso di carico relativo al gruppo di persone (Eq. 10.1), riportiamo
nella Tabella 10.5 i valori delle ampiezze dei carichi concentrati.
Tabella 10.5: tspecchio di definizione forzanti di gruppo
Configurazione Campata Modo f A Direzione[Hz] [N]
PS
Strallata
3 1, 131 246, 933 Verticale
5 1, 824 65, 809 Verticale
7 2, 494 341, 454 Verticale
8 3, 346 220, 033 Verticale
9 3, 692 231, 437 Verticale
10 3, 823 233, 45 Verticale
12 4, 129 219, 362 Verticale
13 4, 597 167, 708 Verticale
Vierendeel
1 1, 210 288, 458 Verticale
2 1, 966 670, 832 Verticale
3 2, 446 315, 291 Verticale
4 3, 036 181, 125 Verticale
6 3, 336 87, 208 Verticale
7 4, 718 134, 166 Verticale
10.3.2 Casi di carico a due armoniche
Questi casi di carico esulano da quelli suggeriti dalle linee guida. Tuttavia nel no-
stro caso si è ritenuto opportuno indagare in maniera più estesa il comportamento della
struttura, in particolare come il carico pedonale possa, quando applicato ad una fre-
quenza di prima armonica fissata, eccitare con le sue armoniche superiori modi lontani
da quello di interesse. Partendo dal presupposto che il carico sia rappresentabile come
somma di più seni, dal momento che io fisso la sua frequenza sulla base di quella della
struttura e lavoro soltanto con il primo termine della serie, sto trascurando gli effetti
sulla risposta delle armoniche successive. In particolare può capitare che il secondo
termine si posizioni vicino alle frequenze dei modi superiori e che dunque il contributo
alla risposta complessiva di queste non sia trascurabile. Viceversa, se lavoro unica-
mente sul secondo termine della serie, come suggerito dal Caso 3 di carico, tralascio
l’eventualità che la frequenza del primo termine agisca su qualche modo precedente.
Ragionando quindi in questi termini abbiamo, laddove si riteneva opportuno, rad-
doppiato la frequenza della prima armonica, per il caso di carico 2, oppure dimezzato,
pe ril caso di carico 3. In Tabella 10.6 sono riassunte le caratteristiche principali dei
casi di carico analizzati secondo questo approccio.
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Tabella 10.6: coefficienti per la definizione dei carichi della campata
strallata per analisi a due armoniche
Configurazione Modo Caso G0 Gi ψ Neq
f A Direzione[N] [N] [Hz] [N/m2]
PS+p
5 2 700
280 1
36, 64
1, 818 26, 158 verticale
70 1 3, 633 6, 539
6 3 0
35 1
36, 64
1, 027 3, 270 orizzontale
7 1 2, 053 0, 645
7 2 700
280 0, 447
36, 64
2, 380 26, 158 verticale
70 0, 309 4, 753 2, 021
8 3 700
280 0, 932
36, 64
1, 653 24, 382 verticale
70 0, 881 3, 306 5, 763
9 3 700
280 1
36, 64
1, 7716 26, 158 verticale
70 1 3, 547 6, 539
10 3 700
280 1
36, 64
1, 849 26, 158 verticale
70 1 3, 697 6, 539
12 3 700
280 1
36, 64
2, 033 26, 158 verticale
70 1 4, 065 6, 539
13 3 700
280 0, 353
36, 64
2, 277 9, 244 verticale
70 0, 558 4, 5534 3, 651
PS+1,5p
5 2 700
280 1
44, 87
1, 815 32, 036 verticale
70 1 3, 630 8, 009
6 3 0
35 1
44, 87
0, 999 4, 005 orizzontale
7 1 1, 997 0, 801
7 2 700
280 0, 545
44, 87
2, 327 17, 464 verticale
70 0, 431 4, 654 3, 455
8 3 700
280 0, 912
44, 87
1, 639 29, 225 verticale
70 0, 846 3, 277 6, 779
9 3 700
280 1
44, 87
1, 742 32, 036 verticale
70 1 3, 484 8, 009
10 3 700
280 1
44, 87
1, 822 32, 036 verticale
70 1 3, 644 8, 009
12 3 700
280 1
44, 87
2, 022 32, 036 verticale
70 1 4, 043 8, 009
13 3 700
280 0, 331
44, 87
2, 349 10, 598 verticale
70 0, 586 4, 697 4, 697
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Tabella 10.7: coefficienti per la definizione dei carichi della campata
Vierendeel per analisi a due armoniche
Configurazione Modo Caso G0 Gi ψ Neq
f A Direzione[N] [N] [Hz] [N/m2]
PS+p
2 2 700
280 1
36, 64
1, 831 40, 312 verticale
70 1 3, 662 10, 078
3 2 0
280 0, 641
36, 64
2, 279 25, 848 verticale
70 0, 552 4, 558 5, 558
4 3 700
280 0, 701
36, 64
1, 494 28, 243 verticale
70 0, 476 2, 987 4, 798
6 3 700
280 0, 786
36, 64
1, 551 31, 691 verticale
70 0, 626 3, 101 6, 306
7 3 700
280 1
36, 64
2, 1925 32, 855 verticale
70 1 4, 385 7, 748
PS+1,5p
2 2 700
280 1
44, 87
1, 773 49, 371 verticale
70 1 3, 546 12, 343
3 2 0
280 0, 784
44, 87
2, 208 38, 727 verticale
70 0, 730 4, 416 9, 016
4 3 700
280 , 681
44, 87
1, 477 33, 612 verticale
70 0, 441 2, 953 5, 448
5 3 700
280 0, 714
44, 87
1, 500 35, 274 verticale
70 0, 5 3, 000 6, 175
7 3 700
280 0, 957
44, 87
2, 122 47, 265 verticale
70 0, 947 4, 243 11, 685
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10.3.3 Disposizione del carico
Secondo quanto predisposto dalle linee guida, il carico superficiale ricavato va ap-
plicato sull’area di carico del ponte, con segno puntuale definito dal segno della forma
modale. In pratica si applica come definito in Figura 9.4, con l’unica differenza che si
valuta l’andamento della forma anche trasversalmente. Nel caso dei carichi di carico
relativi al gruppo di persone, essi, come suggerito dagli standard inglesi, andrebbero
considerati viaggianti lungo il ponte a velocità costante. A favore di sicurezza, si con-
siderano concentrati nel punto più gravoso (mezzeria della campata più lunga per la
strallata e mezzeria per quella Vierendeel) per una durata pari a quella necessaria a
superare quella stessa campata. Per la strallata si ha quindi una durata del carico di
32 sec, per quella Vierendeel di 30 sec. Di seguito si riportano le disposizioni per alcuni
casi di carico a titolo di esempio. La loro scelta non è casuale, in quanto vedremo suc-
cessivamente come queste sono le forme modali su cui lavorare per ridurre la risposta.
L’impalcato è stato suddiviso trasversalmente allo scopo di seguire in maniera più accu-
rata le variazioni trasversali di forma. La freccia indicata nelle figure non rappresenta
un carico concentrato ma vuole indicare il verso del carico applicato in quell’area.
Figura 10.1: indicazione verso del carico per modo 3 campata strallata
Figura 10.2: indicazione verso del carico per modo 5 campata strallata
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Figura 10.3: indicazione verso del carico per modo 7 campata strallata
Figura 10.4: indicazione verso del carico per modo 1 campata Vierendeel
Figura 10.5: indicazione verso del carico per modo 2 campata Vierendeel
Figura 10.6: indicazione verso del carico per modo 3 campata Vierendeel
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10.4 Risultati analisi dinamiche
Grado di comfort della passerella
Come fatto per i risultati delle analisi dinamiche per il distacco di vortice, si pre-
sentano di seguito i valori di risposta della passerella per il carico da pedone. Anche
in questo caso interessano i valori dello spostamento e delle accelerazioni, coinvolte
direttamente in questi tipi di problemi. Nella prima tabella, si riportano i risultati per
i punti di interesse relativi alle analisi con una sola armonica. Sono indicati gli spo-
stamenti trasversali o verticali (oppure entrambi) a seconda se risultano significativi o
meno. La posizione di tali punti è individuabile in Figura 10.7.
(a) prospetto
(b) pianta
Figura 10.7: indicazione punti di massima risposta
Per quanto concerne la risposta del ponte nei casi di carico realizzati con due ar-
moniche, si osserva che il comportamento della struttura non varia molto rispetto a
quello ottenuto con una sola armonica. Ovvero, gli incrementi di spostamento ed acce-
lerazione sono assolutamente trascurabili, a dimostrazione del fatto che nessun modo
superiore (inferiore) viene eccitato in maniera significativa quando lavoro sul modo di
prima (seconda) armonica. Per quanto riguarda i casi di carico di gruppi viaggianti,
non si hanno anche in questo caso risposte significative. Per questo, questi ultimi due
casi di carico verranno trascurati nel seguito in quanto non vincolanti ai fini progettua-
li. Allo scopo di non appesantire la trattazione, si riportano soltanto alcuni risultati
nella seguente Tabella 10.10, relativi alla campata strallata.
Delta di tensione
Come fatto in precedenza per l’azione di distacco di vortice, si effettua anche in
uqesto caso un rapido controlllo delle oscillazioni di tensione negli elementi. Si prende
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Tabella 10.8: risultati analisi dinamiche ad un’armonica per campata
strallata
Configurazione Modo Punto v acc Direzione Comfort[mm] [m/s2]
PS+p
3 P3,s 14, 84 0, 690 Verticale Medio
4 P4,s 1, 045 0, 084 Orizzontale Massimo
5
P5,s 3, 300 0, 441 Verticale Massimo
P3,s 2, 396 0, 312 Orizzontale Minimo
6 P6,s 1, 783 0, 296 Orizzontale Medio
7 P7,s 16, 99 3, 789 Verticale Insufficiente
8 P8,s 1, 405 0, 615 Verticale Medio
9 P8,s 3, 460 1, 715 Verticale Minimo
10 P10,s 2, 260 1, 209 Verticale Minimo
12 P12,s 1, 036 0, 673 Verticale Medio
13 P12,s 0, 234 0, 286 Verticale Massimo
PS+1,5p
3 P3,s 13, 64 0, 613 Verticale Medio
4 P4,s 0, 916 0, 070 Orizzontale Massimo
5
P5,s 4, 169 0, 542 Verticale Medio
P3,s 2, 728 0, 355 Orizzontale Minimo
6 P6,s 2, 128 0, 335 Orizzontale Medio
7 P7,s 25, 32 5, 400 Verticale Insufficiente
8 P8,s 2, 376 1, 000 Verticale Medio
9 P8,s 3, 662 1, 755 Verticale Minimo
10 P10,s 2, 456 1, 288 Verticale Minimo
12 P12,s 1, 076 0, 695 Verticale Medio
13 P12,s 0, 391 0, 316 Verticale Massimo
Tabella 10.9: risultati analisi dinamiche ad un’armonica per campata
Vierendeel
Configurazione Modo Punto v acc Direzione Comfort[mm] [m/s2]
PS+p
1 P1,v
5, 280 0, 285 Verticale Massimo
9, 540 0, 514 Orizzontale Minimo
2 P2,v 141, 5 18, 70 Verticale Insufficiente
3 P3,v 62, 10 12, 75 Verticale Insufficiente
4 P4,v 1, 520 0, 532 Verticale Medio
6 P6,v 7, 402 2, 810 Verticale Insufficiente
7 P7,v 3, 710 2, 824 Verticale Insufficiente
PS+1,5p
1 P1,v
5, 260 0, 275 Verticale Massimo
8, 470 0, 476 Orizzontale Minimo
2 P2,v 141, 7 17, 57 Verticale Insufficiente
3 P3,v 62, 42 12, 01 Verticale Insufficiente
4 P4,v 1, 631 0, 561 Verticale Medio
5 P1,v 8, 566 3, 044 Verticale Insufficiente
7 P7,v 4, 006 2, 843 Verticale Insufficiente
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Tabella 10.10: risultati casi di carico con due armoniche e di gruppi
viaggianti
Caso Campata Config. Modo Punto v acc Direzione[mm] [m/s2]
I°+II° armonica
Strallata PS 5 P5,s 3, 380 0, 440 Verticale
7 P7,s 16, 99 3, 789 Verticale
Vierendeel PS 2 P2,v 141, 5 18, 70 Verticale
4 P4,v 1, 560 0, 537 Verticale
Gruppo
Strallata PS 3 P3,s 3, 370 0, 170 Verticale
5 P5,s 0, 001 0, 002 Verticale
Vierendeel PS 1 P1,v 0, 030 0, 060 Orizzontale
2 P4,s 0, 100 0, 020 Verticale
in esame, ancora una volta, i delta di tensione massimi e minimi individuabili tra
gl elementi della strallatura. Considerando la risposta al caso di carico di folla con
densità 1 ped/m2 per il modo 7 di vibrare della campata strallata, le minime e massime
variazioni di sforzo normale risultano:
∆Nmin,7 = ±0, 23kN ;
∆Nmax,7 = ±22, 60kN.
Queste escursioni si traducono in delta di tensione pari a:
∆σmin = 0, 32N/mm
2;
∆σmax = 32N/mm
2.
Anche in questo caso il valore ottenuto appare, con dettaglio ben curato, assoluta-
mente tollerabile.
Capitolo 11
Intervento di mitigazione della risposta
In questo capitolo si definiscono le modalità con cui si intende intervenire sulla
passerella allo scopo di mitigare la risposta precedentemente individuata. Si stabilisce
dunque quale tipo di intervento si intende mettere in atto, quale strategia si persegue
del definire le sue caratteristiche e si procede dunque ad una sua progettazione.
11.1 Scelta della tipologia di intervento
La passerella ternana Tripod ha evidenziato in generale un buon comportamento
dal punto di vista delle vibrazioni sia da distacco di vortice che da carico pedonale.
Salvo quindi qualche caso particolare su cui occorre focalizzare l’attenzione, il ponte è
in grado di mantenere un livello di comfort che può essere considerato, in una visione
complessiva, accettabile. Tuttavia, se si osservano nello specifico i risultati ottenuti nei
precedenti capitoli, è chiaro come ci siano alcuni punti deboli su cui andare a lavorare,
in maniera più o meno incisiva da caso a caso. Questo è necessario poichè l’opera
rappresenta un punto di riferimento importante per la città di Terni ed in generale la
regione, ed è necessario che risponda in maniera adeguata in uno spettro di situazioni
il più ampio possibile. La nostra volontà è dunque quella di dotare la passerella di un
adeguato comportamento per una serie di situazioni scelte in maniera ragionata nel
seguito.
Come osservato al paragrafo 3.5, quando si parla di problemi di comfort è possibile
intervenire in vario modo, a seconda delle esigenze. In generale, si possono prevedere:
• revisioni del progetto;
• installazione di dispositivi per il controllo della risposta.
Studiando la fattibilità di tali interventi per la nostra passerella, possiamo immediata-
mente concludere che la prima soluzione non risulta fattibile, e ci sono due questioni
importanti a sostegno di questa tesi. Il primo è di carattere architettonico: per opere
di questo tipo non è infatti possibile allontanarsi eccessivamente dai vincoli estetico-
dimensionali imposti dall’architetto, anzi è spesso necessaria una intermediazione fatta
di compromessi e revisioni, in cui spesso è il progettista delle strutture che deve essere
capace di rimanere all’interno dei confini che gli vengono imposti. Dunque, interventi
come l’incremento di sezioni resistenti, la variazione dello schema statico o l’appesanti-
mento della struttura sono sicuramente da escludere, così come qualsiasi soluzione che
porti a modifiche nella sagoma della struttura.
La seconda questione è di carattere tecnico: si vede infatti come le carenze siano
inerenti la risposta sia orizzontale che verticale, quindi occorrerebbe, a seconda del
147
11.1. Scelta della tipologia di intervento 148
modo, irrigidire o rendere più deformabile la struttura. E’ chiaro come non sia facile
operare in questi termini, ovvero prevedere interventi che funzionino in maniera indi-
pendente su ciascun modo. Per la direzione trasversale poi è possibile giocare soltanto
soltanto sul diamentro dei controventi di piano, ma in questo modo i guadagni sulle
frequenze crescono più lentamente di quanto non aumentino le sezioni trasversali.
Inoltre, dal punto di vista del distacco di vortice, prevedere un intervento che sia,
ad esempio, di riduzione della frequenza, significa spostarsi verso velocità del vento
più probabili e quindi accrescerne la suscettibilità. Oltre ciò poi si vanno a modificare
alcune caratteristiche della struttura che magari era necessario conservare per assolvere
adeguatame ad altri compiti, come quello di limitare l’inflessione sotto carichi statici.
Sulla base di queste considerazioni si sceglie dunque di operare attraverso dispositivi
di controllo della risposta, che in generale possono essere di tipo:
• passivo;
• attivo.
I primi sono definiti passivi in quanto non necessitano di energia per operare. Essi
risultano quindi molto affidabili e si basano su di un concetto molto semplice, ovve-
ro quello di ridurre la risposta della struttura mediante un movimento in contro-fase
della loro massa. Questi dispositivi si distinguono in TMD (Tuned Mass Damper) o
TLD (Tuned liquid damper) a seconda del tipo di massa oscillante utilizzata: i primi
prevedono una massa "morta" opportunamente tarata e solidarizzata alla struttura
mediante un sistema di molle ed eventualmente di smorzatori, i secondi fanno uso del
movimento basculante di un liquido all’interno di serbatoi e dell’azione di frangimen-
to dello stesso sulle pareti del contenitore. In quest’ultimo caso i valori di rigidezza
e smorzamento dipendo dalla forma del contenitore e dalla quantità di liquido. La
particolarità di questi dispositivi risiede nel fatto che funzionano unicamente per la
frequenza sulla quale sono accordati, quindi se il range su cui lavorare riusulta troppo
ampio occorre prevederne più di uno.
Un rimedio a questo inconveniente viene fornito dai dispositivi di controllo attivo i
quali frniscono un contributo funzione del tipo di eccitazione che subisce la struttura
istante per istante. Il controllo nel tempo della massa avviene mediante attuatori i
quali per funzionare necessitano appunto di alimentazione continua.
Sebbene l’efficienza dei dispositivi di tipo attivo sia elevata, sopratutto perchè si
riesce a coprire con pochi apparecchi un range ampio di frequenze, non si ritengono
un intervento idoneo per il tipo di struttura con cui abbiamo a che fare. Innanzitutto
per l’impegno che una loro progettazione ed installazione richiederebbe, in relazione
al tipo di problema che si va a fronteggiare. In seconda battuta, nel seguito vedremo
che abbiamo necessità di intervenire in posizioni e direzioni differenti della struttura,
e da questo punto di vista il massimo della duttilità lo otteniamo con i TMD, i quali
possono essere valuati in maniera essenzialmente indipendente da un modo all’altro.
Quelli attivi lavorano infatti molto bene, ad esempio, in sommità degli edifici, dove
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è semplice farli intervenire per movimenti nel piano. Nel nostro caso prevedere un
settaggio che, in un dato punto della struttura, permetta un loro funzionamento in
direzione verticale e trasversale, appare alquanto difficoltoso.
Si procede quindi con la scelta dell’utilizzo di TMD, che caratterizzaremo nei
successivi paragrafi.
11.2 Progetto dell’intervento
In questo paragrafo viene definita la strategia d’intervento, ovvero viene stabilito
su quali modi lavorare e quali sono gli obiettivi che si desidera raggiungere.
Campata strallata
Per stabilire in maniera ragionata la strada da percorrere, occorre prima di tutti
avere il quadro completo della risposta del ponte nelle condizioni attuali, per tutti i
fenomeni considerati. Pertanto, nelle Tabelle 11.1 e si riportano i risultati significativi
su cui lavorare, rispettivamente per il distacco di vortice e il carico da pedone, per la
campata strallata. Al fine di procedere nella maniera più accurata possibile, si faranno
Tabella 11.1: risposta massima della campata strallata distacco di vortice
Config. Modo Por α Punto v acc f Dir. Comfort[%] [°] [mm] [m/s2] [Hz]
PS 3
55
−3 P3,s 36, 12 1, 83 1, 131 Verticale Minimo
0 P3,s 51, 49 2, 60 1, 131 Verticale NonAccettabile
+3 P3,s 44, 09 2, 23 1, 131 Verticale Minimo
80
−3 P3,s 10, 55 0, 53 1, 131 Verticale Medio
0 P3,s 33, 55 1, 70 1, 131 Verticale Minimo
+3 P3,s 62, 24 3, 14 1, 131 Verticale NonAccettabile
Tabella 11.2: risposta massima della campata strallata al carico pedonale
Config. Modo Punto v acc f Dir. Comfort[mm] [m/s2] [Hz]
PS+p
3 P3,s 14, 84 0, 690 1, 085 Verticale Medio
4 P4,s 1, 045 0, 084 1, 424 Orizzontale Massimo
5
P5,s 3, 300 0, 441 1, 818 Verticale Massimo
P3,s 2, 396 0, 312 1, 818 Orizzontale Minimo
6 P6,s 1, 783 0, 296 2, 053 Orizzontale Medio
7 P7,s 16, 99 3, 789 2, 380 Verticale Insufficiente
8 P8,s 1, 405 0, 615 3, 306 Verticale Medio
9 P8,s 3, 460 1, 715 3, 547 Verticale Minimo
10 P10,s 2, 260 1, 209 3, 697 Verticale Minimo
12 P12,s 1, 036 0, 673 4, 065 Verticale Medio
13 P12,s 0, 234 0, 286 4, 554 Verticale Massimo
di seguito alcune considerazioni su ciascun modo critico individuato.
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Modo 3 La frequenza naturale relativa a questa forma modale (prima flessionale
longitudinale) non rappresenta un punto di criticità per quanto riguarda il carico da
traffico, visto che siamo abbastanza lontani dal valore di 2 Hz. Ciò è confermato dalla
risposta del ponte il quale, in assenza di dispositivi di controllo, è in grado di garantire
comunque un comfort medio. Sulla base di ciò, il primo modo potrebbe essere escluso
da quelli critici. Tuttavia, osservando il comportamento della passerella sotto distacco
di vortice si nota come essa mostri una risposta elevata per entrambi i livelli di porosità.
La situazione di barriere porose all’80% è migliore, in generale, rispetto a quella col
55%, anche se vi sono ugualmente angoli di attacco per cui il livello di comfort diviene
non accettabile. C’è da dire comunque che il limite di non accettabilità diviene in
questo caso meno stringente, visti gli elevati valori delle velocità del vento ed il basso
livello di traffico che è lecito attendersi. Nonostante ciò, si desidera che il ponte si
comporti lo stesso in maniera adeguata e che non oscilli eccessivamente, anche per
questioni legate al parere dell’opinione pubblica. Per questo, si trascura questo fatto
e si interviene su questo modo. Un ulteriore aspetto da evidenziare è che le frequenze
con cui sono state valutate le risposte nei due casi sono lievemente differenti, a causa
delle variazioni di massa e rigidezza dovute alla presenza dei pedoni. Come situazione
di riferimento si assume dunque quella di f=1,131 Hz, cioè di ponte scarico, cercando
di tarate i paramentri del TMD in maniera che possa lavorare su un range di frequenze
più ampio ed abbracciare il valore di 1,085 Hz.
Modo 5 Questa forma modale si inserisce, con la propria frequenza, in un intorno
molto prossimo a quello di frequenze critiche per il passeggio. Tuttavia, il fatto che
sia un modo lievemente accoppiato fa si che ci siano delle componenti di oscillazione
trasversale non trascurabili. Sulla base dei ragionamenti fatti nei capitoli precedenti
riguardo il fenomeno del lock-in, risulta importante a parere dello scrivente limitare
il più possibile la risposta trasversale. Questo modo quindi si esamina valutando un
TMD per la direzione orizzontale e trascurando quella verticale, visto che il livello di
comfort garantito è già elevato.
Modo 7 Come si osserva dalla Tabella 11.2 questo modo verticale, il secondo per la
passerella, ha una frequenza vicina a 2 Hz, quindi va assolutamente preso in esame per
la direzione verticale. In più la sua risposta si dimostra incapace di raggiungere un
comfort che sia almeno minimo, circostanza che ci impone la valutazione di un TMD
tarato ad hoc per questo modo.
Modi 4, 6 Questi modi, particolarmente importanti perchè orizzontali, presentano
una risposta sotto azione pedonale che si può considerare buona. Essi infatti garan-
tiscono un livello, secondo i criteri stabiliti, almeno medio e quindi assolutamente
accettabile. In più i valori delle loro frequenze si piazzano ai limiti di quelle critiche.
In virtù di queste circostanze, non si intende intervenire su di essi.
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Modi 8-13 Stiamo parlando in questo caso di modi verticali, dunque per essi la tolle-
ranza nei confronti del comfort cresce. Essi comunque piazzano il livello della risposta
su livelli accettabili, minimi nella condizione peggiore. Grazie a questo, ovvero al fatto
che si ritiene sufficiente il loro comportamento già senza intervento, li trascuriamo nelle
analisi successive.
Riassumendo, il ragionamento messo in atto per scegliere su quali modi lavorare
tiene conto di tre aspetti.
Il primo è di natura economico-tecnologia, ed interviene limitando il numero com-
plessivo dei TMD da posizionare. Infatti, se io volessi garantire un livello di comfort
ad esempio massimo per tutti i modi, dovrei posizionare ben dieci smorzatori, con
conseguenze economiche non trascurabili. In più posizionare dieci TMD significa de-
terminare, in fase di costruzione della struttura, dieci frequenze diverse della struttura,
e questa operazione non è affatto semplice da mettere in atto.
Il secondo aspetto è legato al primo: dire infatti che la struttura abbia un com-
portamento inaccettabile per tanti modi, implica necessariamente ammettere che il
progetto è carente in alcune parti e pertanto va rivisto. Stabilendo limitazioni un
pò più elastiche, determinate ovviamente in maniera ragionevole, è invece possibile
accettare situazioni anche meno soddisfacenti ma comunque entro i limiti.
Il terzo è legato alle frequenze in gioco: appare sensato infatti, davanti ad uno
spettro di frequenze modali critiche, dare la precedenza a quelle prossime a quelle ca-
ratterizzanti il carico, ovvero la prima armonica. Questo in virtù anche delle incertezze
su tali vlaori che sono insite nel modello di carico che, seppur piccole, sono comunuque
presenti.
Campata Vierendeel
I risultati significati per questa campata sono riportati in Tabella 11.3.
Tabella 11.3: risposta massima della campata Vierendeel al carico pedonale
Config. Modo Punto v acc f Dir. Comfort[mm] [m/s2] [Hz]
PS+p
1 P1,v
5, 280 0, 285 1, 171 Verticale Massimo
9, 540 0, 514 1, 171 Orizzontale Minimo
2 P2,v 141, 5 18, 70 1, 831 Verticale Insufficiente
3 P3,v 62, 10 12, 75 2, 279 Verticale Insufficiente
4 P4,v 1, 520 0, 532 2, 987 Verticale Medio
6 P6,v 7, 402 2, 81 3, 101 Verticale Insufficiente
7 P7,v 3, 710 2, 824 4, 385 Verticale Insufficiente
Modo 1 Il comportamento che si osserva per questo modo è molto simile a quello
del modo 5 della campata strallata. In pratica, si tratta di un’inflessione fuori piano
delle pareti della trave spaziae che si traducono in spostamentti verticali ed orizzontali
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dell’impalcato. I valori dei primi di mantengono contenuti, per un livello di comfort
associato massimo. Per quanto riguarda quelli orizzontali, essi si stabiliscono su un
livello critico, che quindi riteniamo necessario migliorare. Si noti inoltre che la frequenza
di oscillazione di questo modo è vicina a quella orizzontale del passeggio (1 Hz) e quindi
facilmente applicabile nelle normali condizioni di passeggio.
Nota Un’analisi ad hoc fatta su questo modo valutandolo come orizzontale, ovvero
applicandogli un carico orizzontale (f=1,171 Hz) in luogo di quello verticale, ha permes-
so di valutarne la suscettibilità nei confronti delle oscillazioni orizzontali. I risultati ot-
tenuti sono inferiori a quelli di Tabella 11.3, ad indicare che sono maggiormente critiche
le oscillazioni trasversali dovute ad un movimento torsionale dell’impalcato. Ugualmen-
te, un’analisi condotta con entrambi i carichi orizzontali e verticali ha mostrato valori
di risposta inferiori.
Modo 2-3 Si parla in questo caso di due modi verticali a due e tre onde con frequenze
molto prossime a quelle caratteristiche dell’azione pedonale. In virtù di questa circo-
stanza, la risposta del ponte è di molto superiore ai limiti consentiti, dunque occorre
intervenire in questi due casi.
Modo 4-7 Per questi modi, che verrano esclusi dalle analisi per gli smorzatori, si
ottiene in linea generale un comportamento accettabile. Con lo stesso spirito utilizzato
per la campata strallata verranno dunque trascurano. Occorre però notare come il
modo 6 e 7 risultino al di fuori dei range minimi e quindi non siano a rigore conformi.
Visto comunque che agiscono su modi superiori eccitati con le armoniche superiori e che
comunque i valori sono vicini a quelli minimi (2,5 m/s2 di accelerazione), non saranno
oggetto di indagini ulteriori.
La scelta dei modi su cui lavorare è stata instaurata in maniera pressochè identica
a quanto fatto per la campata strallata, dando precedenza ai modi critici vicini alle
prequenze di prima armonica ed accettando stati oscillatori più elevati, ma comunque
accettabili, per i modi superiori.
11.3 Dimensionamento degli smorzatori
In questo paragrafo si affronta il problema del dimensionamento iniziale dei TMD,
basato su considerazioni relativamente semplici inerenti alle caratteristiche dinamiche
della struttura. I risultati ottenuti saranno poi utilizzati per definire la disposizione
finale dei TMD e all’occorrenza riviste.
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11.3.1 Sistema ad un grado di libertà equivalente
Allo scopo di poter effettuare considerazioni semplifici e di immediata comprensione,
che permettano di capire come gioca lo smorzatore nella dinamica della struttura, oc-
corre definire un sistema ad un grado di libertà che sia equivalente alla nostra struttura.
O meglio, per ciascun modo, occorre definire un sistema oscillante alla stessa frequenza
e con una massa rappresentativa di quella coinvolta in tale modo. Ragionando dunque
sulla Figura 11.1
Figura 11.1: sistema a molti gradi di libertà
sappiamo che il sistema risolutivo è dato da:
m1u¨1 + c1u˙1 + k1u1 − k2(u2 − u1)− c2(u˙2 − u˙1) = P1;
m2u¨2 + k2(u2 − u1) + c2(u˙2 − u˙1)− kduu − cdu˙d = P2;
mdu¨d + kdud + cdu˙d = −mdu˙2.
Introducendo le coordinate normali otteniamo la seguente generica equazione di equi-
librio disaccoppiata:
µiy¨i + ciy˙i + kiyi = φi1P1 + φi2(P2 + kduu + cdu˙d).
Siccome il TMD, rappresentato dalla massa md, lavora su una certa frequenza, si
suppone, in tutta generalità, che sia predisposto allo scopo di limitare la risposta in caso
di forzante accordata sul primo modo. Quindi diviene di interesse la prima equazione
di equilibrio:
µ1y¨1 + c1y˙1 + k1y1 = φ11P1 + φ12(P2 + kduu + cdu˙d).
Tornando alle coordinate geometriche, la risposta per la coordinata geometrica 2 è
esprimibile come:
u2 = φ12y1 + φ22y2,
ma in virtù del fatto che l’azione è applicata alla frequenza del primo modo, pos-
siamo concludere che la risposta complessiva è rappresentata bene da quella associata
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proprio al primo modo:
u2 = φ12y1.
Scrivendo quest’ultima espressione per y1, e sostituendola nella 11.1, otteniamo la
seguente equazione di equilibrio:
m1,equ¨2 + c1,equ˙2 + k1,equ2 = kduu + cdu˙d + P1,eq,
che rappresenta quella di un sistema ad un grado di libertà equivalente a quello
dato, in grado di fornire la risposta nel tempo del punto in cui la massa è attaccata,
ovvero il 2. Quest’ultimo è quello di maggiore interesse per i nostri scopi, visto che
è quello che va controllato. I parametri meccanici che caratterizzano questo sistema
sono i seguenti:
m1,eq =
µ1
φ212
; (11.1)
k1,eq =
k1
φ212
.
Il parametro c1,eq si determina separatemente (matrice di Rayleigh o altri meto-
di). Valutando quindi in maniera opportuna le caratteristiche modali della struttura,
è possibile definire le proprietà di un sistema equivalente e ragionare su di esso con
semplicità come riportato nei paragrafi successivi. La massa equivalente, come si os-
serva dalla 11.1, non rappresenta altro che la massa generalizzata valutata utilizzando
autovettori normalizzati ad 1 rispetto alla massima ampiezza. Nella seguente Tabella
11.4 si riportano i valori delle masse equivalenti per i modi selezionati al paragrafo pre-
cedente. Viene riportato solo questa indicazione in quanto, come vedremo nel seguito,
è l’unica di interesse ai fini del dimensionamento dei TMD.
Tabella 11.4: masse equivalenti per progettazione dei TMD
Campata Configurazione Modo f meq[Hz] [kg]
Strallata
PS 3 1, 131 119667
PS+p 5 1, 818 1693509
PS+p 7 2, 380 101825
Vierendeel
PS+p 1 1, 171 125120
PS+p 2 1, 831 43356
PS+p 3 2, 279 56700
11.3.2 Procedure di dimensionamento
Sulla base dei parametri appena definiti, è possibile cominciare a definire le proprietà
degli smorzatori. Per farlo, si seguono due strade diverse, una semplificata ed una
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ottimizzata, e si discute dei risultati che si ottengono allo scopo di arrivare a dei valori
il più possibile adeguati.
Dimensionamento semplificato
Una volta determinate le caratteristiche del sistema equivalente, è possibile posi-
zionarsi nella condizione di Figura 11.2.
Figura 11.2: sistema equivalente di studio
Per questa situazione, la risoluzione del sistema, in caso di forzante armonica,
fornisce le seguenti espressioni della risposta, rispettivamente della struttura e del
TMD: u(t) = PkeqHeiδt;ud(t) = PkeqHdeiβt;
in cui δ e β rappresentano parametri funzione delle caratteristiche dinamiche del
sistema, di scarso interesse per noi, mentre H ed Hd valgono:
H =
√
(f 2 − ρ2)2 + (2ξdρf)2
D
;
Hd =
ρ2
D
;
in cui:
– f=fd/fs, ovvero rapporto tra la frequenza di oscillazione del TMD e della struttura;
– ρ=Ω/fs, ovvero rapporto tra la frequenza della forzante e della struttura.
Il denominatore D è invece fornito dalla relazione:
D = {[−f 2ρ2m+ (1− ρ2)(f 2 − ρ2)− 4ξeqξd]2 + 4[ξeq(f 2 − ρ2) + ξdfρ(1− ρ2(1 +m))2]}.
Utilizzando le formule sopra è possibile arrivare, in maniera molto semplice alla
definizione dei parametri del TMD per un certo modo ovvero massa md, frequenza fd
e rapporto di smorzamento ξd. Per farlo si ipotizza che il carico sia in risonanza con
la frequenza con la struttura, situazione nella quale ci troviamo, quindi ρ = 1, e che il
TMD sia perfettamente accordato sulla struttura, quindi f=1. Quest’ultima condizione,
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che sembra molto semplificativa, in realtà rappresenta una soluzione comune nella
pratica, per i motivi che vedremo nel seguito. Restano dunque da determinare la massa
e lo smorzamento del sistema. Occorre allora introdurre due parametri di progetto, vale
a dire:
– H: massima amplificazione dinamica che desideriamo abbia la risposta;
– R=Hd/H: rapporto tra la risposta del TMD e quella della struttura.
Questi due parametri sono in linea generale decisi dal progettista, il quale conosce il
massimo valore di risposta che desidera ottenere con il TMD ed il massimo spostamento
ammissibile per il TMD, stabilito in relazione a questioni tecnologiche. Otteniamo
quindi le due seguenti espressioni, dopo alcune semplificazioni:H =
2ξd
m−4ξd+4ξdm2 ;
Hd =
1
m−4ξd+4ξdm2
con m=md/meq. Dato che la struttura su cui lavoriamo trova giovamento dalla
presenza del TMD a causa del fatto che la sua risposta viene abbattuta, è possibile
pensare che l’effetto del TMD sia quello di aumentare lo smorzamento della struttura
da un valore ξ iniziale ad uno finale ξf. Sapendo che per un sistema ad un gdl dotato di
smorzamento ξf la sua amplificazione dinamica, in caso forzante armonica, può essere
espressa nel seguente modo:
H =
1
2ξf
,
dal sistema 12.2.2 possiamo ricavare le seguenti espressioni dei parametri del TMD:m =
−4ξR+
√
(4ξR)2−4(1+R2)(4ξ2−4ξ2f )
2(1+R2)
;
ξd =
1
2
R.
Come si osserva, la risposta del TMD è gestita dallo smorzamento dello stesso,
mentre quella del sistema sia dallo smorzamento che dalla massa aggiunta.
Dimensionamento ottimizzato
Sulla base delle relazioni trovate sopra, è possibile ragionare anche in termini di otti-
mo. In particolare, diagrammando la risposta di un sistema in funzione della frequenza
otteniamo il grafico di Figura 11.3 .
Come si osserva, il picco di risposta varia in posizione e valore a seconda delle
caratteristiche del TMD. E’ allora possibile determinare i valori di massa, smorzamento
e frequenza di accordatura "ottimali", ovvero che consentano di ridurre al minimo il
valore della risposta e permettano al TMD di lavorare su un range di frequenze il più
ampio possibile, quindi di ricondursi alla situazione di Figura 11.4.
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Figura 11.3: risposta in funzione dei parametri del TMD
Figura 11.4: situazione di risposta ottimizzata
Figura 11.5: valore del rapporto di massa per le condizioni di ottimo
11.3. Dimensionamento degli smorzatori 158
Numerosi testi, tra cui quello classico [9], forniscono le relazioni finalizzate alla
determinazione dei valori ottimali, sia nel caso di struttura dotata di smoramento che
non smorzata. In linea generale, il valore di massa che si ottiene risulta abbastanza
elevato, mentre il rapporto di frequenze f risulta leggermente scostato dall’unità, ovvero
inferiore. Questo risultato è in linea col fatto che la massa del TMD gioca un ruolo
molto importante nel controllo della risposta, molto più degli altri parametri. Le
formule maggiormente ricorrenti risultano, per il caso di smorzamento strutturale nullo:
fopt =
1
1+m
;
Hd/H =
√
1 + 2
m
;
ξopt =
√
3m
8(1+m)
.
In linea generale, ciascun approccio al problema ha i suoi pregi e i suoi difetti. Il
primo metodo permette il controllo sia della risposta della struttura che di quella del
TMD, ma quest’ultima dipende fortemente da ξd. Ne consegue che spesso i valori di
quest’ultimo risultano elevati e, a discapito di ciò, deve crescere anche il rapporto di
massa m. Inoltre, non facendo alcun tipo di ragionamento di ottimo, il comportamen-
to che si ottiene è spesso limitato ad un intorno non troppo ampio della frequenza
obiettivo. Il secondo metodo invece ha il pregio di far ricavare i parametri ottimali,
che però purtroppo in certi casi risultano inapplicabili. E’ infatti difficile a volte nelle
strutture ricavare con certezza il valore della frequenza naturale della stessa, e quindi
ricercare con estrema precisione il valore ottimale di accordatura del TMD può rappre-
sentare una onere che poi, in pratica, non si traduce nel guadagno desiderato. Inoltre
con questo metodo non si ha il pieno controllo della risposta del TMD, in quanto ci
si concentra solo sulla risposta della struttura. Tale procedura infatti, come si osserva
dalla Figura 11.5, fornisce il valori per H ma non controlla Hd. Ne consegue che si
può lavorare sulla struttura ed accettare il valore di Hd che ne deriva, oppure cercare
il valore di m (ottimizzato per H ) in grado di soddisfare il limite desiderato su Hd, ma
si perde il controlllo su H.
11.3.3 TMD per distacco di vortici
Il dimensionamento effetuato per contrastare il fenomeno del distacco di vortici ha
preso in considerazione entrambe le possibili porosità delle barriere, allo scopo di ve-
dere come queste giocavano. Scopo di questa fase è quello di capire qual’è il livello
di massa a raggiungere determinato obiettivi. Nella seguente Tabella 11.5 si ripor-
tano dunque, a seconda delle porosità, i valori di massa ricavati dalle procedure di
dimensionamento sopra descritte, con l’indicazione del livello di comfort che è possibile
ottenere, in funzione delle accelerazioni del ponte. Sono indicate le accelerazioni con e
senza smorzatore. I risultati sono chiaramente riferiti alla sola campata strallata.
11.3. Dimensionamento degli smorzatori 159
Tabella 11.5: livelli di massa degli smorzatori in funzione del livello di
comfort
Modo f Porosità vin mTMD vfin Comfort[Hz] [%] [mm] [kg] [mm]
3 1, 131 55
51, 49 100 46 Minimo
51, 49 450 18, 7 Medio
51, 49 850 9, 909 Massimo
3 1, 131 80
62, 24 200 45, 4 Minimo
62, 24 500 18, 91 Medio
62, 24 700 9, 96 Massimo
In questo caso, come detto in precedenza, visto che la forzante dipende dal valore
della risposta fornito dal Griffin plot, è stato necessario verificare ogni volta che lo
spostamento ottenuto fosse paragonabile a quello delle prove in galleria. Ciò è stato
possibile ovviamente solo valutando, di volta in volta, lo smorzamento equivalente che
lo smorzatore forniva alla struttura. Nelle seguenti Figure 11.6-11.7, si riportano invece
i diagrammi di risposta al variare del rapporto di frequenza tra il TMD ed il modo su
cui tale smorzatore lavora.
Figura 11.6: risposta in funzione della frequenza per modo 3 campata
strallata Por. 55%
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Figura 11.7: risposta in funzione della frequenza per modo 3 campata
strallata Por. 80%
11.3.4 TMD per carico da pedone
Campata strallata
Gli stessi ragionamenti si sono portati avanti per il dimensionamento dei TMD per
l’azione da pedone. Nella seguente Tabella 11.6 si riportano dunque i livelli di massa
per la campata strallata, seguiti dai diagrammi di risposta in frequenza.
Tabella 11.6: livelli di massa degli smorzatori per la campata strallata
Modo f vin mTMD vfin Comfort[Hz] [mm] [kg] [mm]
5 1, 818
2, 396 160 2, 000 Medio
2, 396 400 0, 976 Massimo
7 2, 380
16, 99 100 9, 141 Minimo
16, 99 160 3, 970 Medio
16, 99 250 2, 034 Massimo
Campata Vierendeel
Per questo tratto di passerella si ragiona in maniera analoga, e si rimanda la scelta
definitiva al capitolo successivo. Si hanno indicati quindi in Tabella 11.7 i livelli di
massa e nelle figure successive la risposta in frequenza per gli smorzatori accordati su
tale frequenza.
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Figura 11.8: risposta in funzione della frequenza per modo 5 campata
strallata
Figura 11.9: risposta in funzione della frequenza per modo 7 campata
strallata
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Tabella 11.7: livelli di massa degli smorzatori per la campata Vierendeel
Modo f vin mTMD vfin Comfort[Hz] [mm] [kg] [mm]
1 1, 171
9, 540 50 4, 612 Medio
9, 540 200 1, 687 Massimo
2 1, 831
141, 5 600 16, 291 Minimo
141, 5 1200 5, 400 Medio
141, 5 1600 3, 858 Massimo
3 2, 279
62, 10 250 9, 213 Minimo
62, 10 400 3, 556 Medio
62, 10 500 2, 207 Massimo
Figura 11.10: risposta in funzione della frequenza per modo 1 campata
Vierendeel
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Figura 11.11: risposta in funzione della frequenza per modo 2 campata
Vierendeel
Figura 11.12: risposta in funzione della frequenza per modo 3 campata
Vierendeel
Capitolo 12
La risposta della passerella con i TMD
In questo capitolo si definisce la configurazione finale scelta per gli smorzatori per
le due campate della passerella. Nella fattispecie si stabiliscono i criteri che hanno
condotto alla soluzione finale e la risposta del ponte in questa situazione
12.1 Configurazione finale degli smorzatori
Sulla base della procedura di dimensionamento effettuata al paragrafo precedente,
si stabilisce adesso quali sono i criteri con cui si sono scelti i TMD per ciascun modo.
Campata strallata
Modo 1 Per queso modo, come già accennato, risulta prevalente il fenomeno del di-
stacco di vortice. Tuttavia, in virtù delle elevate velocità del vento che caratterizzano
il fenomeno per la passerella, si ritiene non necessario garantire un livello di comfort
massimo. Ciò è giustificato dal fatto che, in tali condizioni eoliche, uno scenario pro-
babile di traffico è quello di scarsa folla. Inoltre, i livelli di massa individuati per le
due diverse porosità risultano paragonabili, pertanto si trascura questa differenza e si
stabiliscono dei parametri degli smorzatori validi per entrambi i casi. Dunque si sceglie
un TMD di massa pari a 600 kg. Al fine di facilitare le operazioni di messa in opera,
tale massa si suddivide in due punti, prossimi all’antinodo in esame (P3,s).
Modo 5 Relativamente a questo modo, si richiede che la struttura fornisca il miglior
comportamento possibile. Pertanto ci si tutela al massimo scegliendo uno smorzatore
di massa pari a 500 kg. Siccome, come già accennato, il problema risulta orizzontale,
la sua direzione di funzionamento è stabilita trasversale. Il nodo di applicazione di tale
TMD è il (P5,s).
Modo 7 Questo modo si presenta come particolarmente critico, visto l’elevato va-
lore di risposta che presenta in condizioni ordinarie. Dato che lo scenario più critico
è rappresentato dall’azione della folla, si sceglie per questo una massa complessiva di
400 kg la quale risulta relativamente modesta e divida in due masse da 200 kg ciascuna.
Nella seguente tabella si riepilogano i valori dei TMD scelti, aggiungendo l’informa-
zione relativa allo smorzamento da dare al dashpot (ξd) ed il rapporto di rigidezze su
cui accordarli (fd). Conformemente a quanto affermato al capitolo precedente, si ripor-
ta l’indicazione dello smorzamento complessivo che avrebbe un sistema equivalente ad
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un grado di libertà. Nella seguente Figura 12.1 è invece indicata la posizione in pianta
Tabella 12.1: parametri definitivi degli smorzatori per la campata strallata
Modo N° mTMD fd ξd
ξeq mr Direzione[kg] [%] [%]
3 2 2x300 1 0, 099 1, 59 0, 50 Verticale
5 3 2x250 1 0, 0077 1, 26 0, 02 Orizzontale
7 1 2x200 1 0, 023 4, 68 0, 39 Verticale
sull’impalcato.
Figura 12.1: disposizione dei TMD per la campata strallata
Campata Vierendeel
Per la campata Vierendeel, non avendo valutato il fenomeno del VIV, si ragiona
solo relativamente al carico da traffico.
Modo 1 Questo modo, al pari del 5 della campata strallata, ci interessa particolar-
mente che sia protetto. Ciò è dovuto al livello di risposta trasverale particolarmente
elvato, e pericoloso per evantuali fenomeni di lock-in pedonale. Sulla base dei risultati
ottenuti dai dimensionamenti si sceglie quindi una massa di 200 kg in P1,v, visto che
risulta non troppo elevata e quindi facilmente implementabile.
Modo 2 La risposta registrata per un carico a questa frequenza risulta rilevante,
quindi vogliamo intervenire nel miglior modo possibile. I dimensionamenti effettuati
ci dicono che è possibile ottenere il miglior comportamento possibile se si sceglie una
massa di circa 1200-1400 kg, da suddividersi in due punti, antinodi della forma moda-
le. Si scelgono pertanto 4 TMD da 400 kg ciscuno, da posizionare ai lati di ciascun
antinodo P2,v. Ci si pone quidni in una situazione di particolare sicurezza. Come fatto
per la campata strallata, si è cercato di ridurre la loro taglia allo scopo di favorire il
posizionamento.
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Modo 3 Questo modo si tratta alla stregua del secondo, andando a limitare la rispo-
sta il più possibile. Pertanto si sceglie uno smorzatore a massa accordata, da posizionare
nel punto relativo (P3,v) e dotato di una massa di 500 kg.
Si riassumono i parametri degli smorzatori nella seguente Tabella ??, mentre in
Figura 12.2 si riporta la distribuzione planimetrica.
Tabella 12.2: parametri definitivi degli smorzatori per la campata strallata
Modo N° mTMD fd ξd
ξeq mr Direzione[kg] [%] [%]
1 4 200 1 0, 024 1, 54 0, 16 Orizzontale
2 5 4x400 1 0, 038 23, 7 3, 77 Verticale
3 6 500 1 0, 024 9, 36 0, 88 Verticale
Figura 12.2: disposizione dei TMD per la campata Vierendeel
12.2 Risultati analisi dinamiche
12.2.1 Risposta al distacco di vortice
Si riportano nella seguente Tabella 12.3 i valori della risposta al distacco di vortice.
Sebbene la situazione che interessa sia quella peggiore di porosità pari all’80%, si elen-
cano per completezza i valori per ogni caso di barriera ed angolo di attacco. Questi
risultati sono particolarmente interessanti, visto che per diverse velocità del vento si
ha la stessa frequenza di shedding dei vortici.
Come si osserva, la risposta risulta molto buona ed al limite si raggiunge un livello
di comfort medio, in linea con gli obiettivi iniziali. Importante è anche il controllo
dei valori massimi degli spostamenti del TMD, che come abbiamo detto nel capitolo
precedente, vogliamo tenere sotto controllo. Ciascun TMD per il modo 3 di questa
campata si muove, nella condizione peggiore, di circa 13 mm, quindi di una quantità
assolutamente accettabile per gli spazi a disposizione nella zona di montaggio. Nella
seguente Figura 12.3 si riporta il confronto tra la time history del punto Ps,3 in assenza
di TMD e con i TMD montati.
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Tabella 12.3: risposta massima della campata strallata al VIV nella
configurazione finale
Config. Modo Por α Punto v acc Dir. Comfort[%] [°] [mm] [m/s2]
PS 3
55
−3 P3,s 7, 224 0, 37 Verticale Massimo
0 P3,s 10, 3 0, 52 Verticale Medio
+3 P3,s 8, 82 0, 45 Verticale Massimo
80
−3 P3,s 2, 17 0, 11 Verticale Massimo
0 P3,s 6, 71 0, 34 Verticale Massimo
+3 P3,s 11, 29 0, 57 Verticale Medio
Figura 12.3: time history nodo P3,s, verticale
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Conformemente a quanto affermato nei capitoli precedenti, i valori di riposta rica-
vati vanno confrontati con quelli forniti dai Griffin plots. Considerando che la risposta
dipende dalla forzante la quale, secondo il nostro modo di operare, dipende a sua volta
dalla risposta desumibile dai dati della galleria, occorre verificare che i valori derivan-
ti dalla galleria siano, per un certo numero di Scruton (che cambia perchè varia lo
ξeq). Questo si riflette nella procedura di dimensionamento che abbiamo utilizzato:
noto lo spostamento obiettivo che volevamo ottenere, siamo entrati nel Griffin plot e,
a ritrovo, abbiamo ricavato lo smorzamento equivalente da assegnare alla struttura.
Successivamente abbiamo appurato che tale smorzamento fosse garantito dal sistema
struttura+TMD e abbiamo valutato l’ampiezza della forzante. Le TH hanno confer-
mato, per ogni caso di dimensionamento, un allineamento tra i valori dei GP e quelli
calcolati. Nel caso del modo 3, nella configurazione finale, otteniamo un valore del
numero di Scruton pari a:
Sc = 17, 66,
per mezzo del quale, entrando nel Griffin plot per il caso di porosità 80% ed angolo di
attacco +3°, un valore di spostamento massimo:
vmax = 11, 45mm,
in linea col valore riportato, per lo stesso caso, in Tabella 12.3.
12.2.2 Risposta al carico pedonale
Campata strallata
Si riportano nella seguente Tabella 12.4 i valori significativi della risposta del ponte
per i punti di maggiore interesse (antinodi) relativamente ad una forzante agente sul
modo 5 e sul modo 7.
Tabella 12.4: risposta massima della campata strallata al carico pedonale
Config. Modo Punto v acc Dir. Comfort[mm] [m/s2]
PS+p
3 P3,s 8, 263 0, 384 Verticale Massimo
5
P5,s 0, 32 0, 041 Verticale Massimo
P3,s 0, 87 0, 114 Orizzontale Massimo
7 P7,s 1, 55 0, 347 Verticale Massimo
Come si osserva, accordando il TMD per il modo 3 sulla frequenza di ponte scarico
si ottiene un guadagno anche per la configurazione Ps+p, in virtù della vicinanza tra
i due valori. Risultati ottimi si ottengono anche nel caso di folla presente in densità di
1,5 ped/m2, riportati sinteticamente in Tabella 12.5.
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Tabella 12.5: risposta massima della campata strallata al carico pedonale
Config. Modo Punto v acc Dir. Comfort[mm] [m/s2]
PS+1,5p
3 P3,s 9, 97 0, 446 Verticale Massimo
5 P3,s 0, 95 0, 124 Orizzontale Massimo
7 P7,s 1, 76 0, 382 Verticale Massimo
Nelle seguenti figure riportiamo le time histories dei punti di maggiore interesse per
il modo 5 e 7, confrontando la situazione senza TMD e con questi ultimi montati.
Figura 12.4: time history nodo P5,s, orizzontale
Gli spostamenti massimi registrati per i TMD sono stati anche in questo casi confor-
mi ai limiti imposti. Essi sono da intendersi come movimenti relativi struttura-TMD,
quindi quelli di interesse al fine di valutare la corsa da assegnare allo smorzatore. In
particolare si è ottenuto, per il modo 5 e 7 e per la direzione orizzontale e verticale
rispettivamente: vTMD,5 = 31, 96mm;vTMD,7 = 25, 28mm.
Campata Vierendell
Per la campata Vierendeel il comportamento finale è altrettanto buono. Nella
seguente Tabella 12.6 si riportano i valori di risposta maggiormente significativi.
Anche in questo caso si ottengono buoni risultati anche per una densità di folla
maggiore, cioè pari a 1,5 ped/m2. I risultati principali in Tabella 12.7.
Nelle seguenti figure si riportano invece le time histories relativeai modi 1, 2 e 3 con
e senza TMD.
In conclusione, è possibile osservare come si abbia una riduzione dei delta di sforzo
normale negli stralli. Prendendo in esame sempre una forzante agente sui modi 3 e 7,
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Figura 12.5: time history nodo P7,s, verticale
Tabella 12.6: risposta massima della campata Vierendeel al carico pedonale
Config. Modo Punto v acc Dir. Comfort[mm] [m/s2]
PS+p
1 P1,v 1, 680 0, 091 Orizzontale Massimo
2 P2,v 3, 654 0, 482 Verticale Massimo
3 P3,v 2, 350 0, 484 Verticale Massimo
Tabella 12.7: risposta massima della campata Vierendeel al carico pedonale
Config. Modo Punto v acc Dir. Comfort[mm] [m/s2]
PS+1,5p
1 P1,v 2, 154 0, 113 Orizzontale Massimo
2 P2,v 8, 455 1, 045 Verticale Minimo
3 P3,v 5, 438 1, 047 Verticale Massimo
Figura 12.6: time history nodo P1,v, orizzontale
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Figura 12.7: time history nodo P2,v, verticale
Figura 12.8: time history nodo P3,v, verticale
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l’oscillazione degli sforzi normali passa dai valori precedentemente riportati ai seguenti:
∆Nmin,3 = ±0, 98kN ;
∆Nmax,3 = ±10, 20kN ;
∆Nmin,7 = ±0, 16kN ;
∆Nmax,7 = ±16, 44kN.
Anche in questo caso il guadagno è evidente.
Per quanto riguarda gli spostamenti massimi dei TMD si registrano i seguenti valori
ampiamente accettabili. Anche in questo caso si parla di movimenti relativi e quindi
utili alla valutazione dello spazio di azione di ciascun TMD. Si ha quindi:
vTMD,1 = 27, 66mm;
vTMD,2 = 26, 50mm.
vTMD,3 = 18, 33mm.
12.2.3 Diagrammi di risposta per frequenza
Come diagrammi conclusivi, rappresentativi della configurazione finale scelta, si
propongono i seguenti grafici, mediante i quali è possibile valutare gli effetti dei TMD.
Leggendo i valori si vede come, uscendo dal campo di azione di ciascuno di essi, la
risposta torni sui livelli previsti in assenza di smorzatori.
Campata strallata
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Figura 12.9: risposta per TMD verticale modo 3 della campata strallata
Figura 12.10: risposta per TMD orizzontale modo 5 della campata strallata
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Figura 12.11: risposta per TMD verticale modo 7 della campata strallata
Figura 12.12: risposta per TMD orizzontale modo 1 della campata
Vierendeel
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Figura 12.13: risposta per TMD verticale modo 2 della campata Vierendeel
Figura 12.14: risposta per TMD verticale modo 3 della campata Vierendeel
Capitolo 13
Conclusioni
Il lavoro svolto sulla passerella Tripo di Terni risulta importante quando si desidera
conoscernee in maniera approfondita il comportamento nei confronti delle vibrazioni
strutturali. La presente tesi, che si è focalizzata sul problema del comfort pedonale, ha
valutato quindi gli effetti del distacco di vortice per azione eolica e del carico dinamico
da traffico.
Relativamente al primo, fondamentale è stata l’indagine sperimentale in galleria del
vento, la quale ha permesso di definire le caratteristiche aerodinamiche ed aeroelastiche
dell’opera. Nella fattispecie, la conoscenza del numero di Strouhal ha chiarito che le
velocità critiche di distacco di vortice per le oscillazioni verticali risultano essere in
generale elevate, comprese tra i 15 ed i 20 m/s e con periodi di ritorno variabili tra 1
e 100 anni.
Sebbene la normativa richieda un valutazione degli effetti del VIV per tutte le velo-
cità inferiori nel nostro caso a 25 m/s, è lecito ipotizzare che regimi oscillatori evidenti
si verifichino per il nostro ponte con minima cadenza. In tale circostanze i Griffin plots
hanno mostrato una risposta insoddisfacente per alcuni angoli di incidenza del vento
(in particolare positivi) e per qualsiasi livello di porosità delle barriere. Conoscendo
le caratteristiche modali della struttura è stato quindi individuato come modo critico
per la campata strallata il primo verticale, eccitato in maniera eccessiva per velocità
del vento vicine ai 18 m/s. Per quanto concerne la campata Vierendeel, il valore del-
la frequenza del primo modo verticale e l’elevata profilatura della sezione spostano le
velocità critiche su valori al di fuori del range di studio.
In seconda battuta i dati ottenuti in galleria hanno messo in evidenza un’aliquota
di oscillazione aeroelastica trascurabile, a favore di un comportamento per larghi tratti
assimilabile ad oscillazioni forzate.
Infine i Griffin plots, ottenuti rielaborando i dati, hanno mostrato come la struttura
presenti nella sua configurazione iniziale un numero di Scruton insufficiente al rispetto
dei criteri di comfort stabiliti.
Per quanto riguarda gli effetti del carico dinamico da traffico, un’analisi svolta
basandosi sui modelli di carico attualmente disponibili a livello europeo ha messo in
luce le carenze, relativamente alla campata strallata, per carichi applicati a frequenze
prossime a quelle del:
• primo modo torsionale il quale, essendo spurio, presenta componenti trasversali
non trascurabili;
• secondo modo verticale.
Per la campata Vierendeel criticità si sono riscontrate:
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• per il primo modo, nel quale flessioni fuori piano delle pareti della trave spaziale
inducono a movimenti trasversali eccesivi dell’impalcato;
• per il secondo ed il terzo modo, entrambi verticali.
Allo scopo di garantire un adeguato comportamento del ponte per tutte le condizioni
di carico, in relazione alla rilevanza dell’opera, l’intervento ipotizzato prevede l’utilizzo
di smorzatori a massa accordata, da sistemare sui modi selezionati. In particolare, i
dispositivi previsti sono:
Campata strallata
• n.°2 TMD di massa 300 kg ciascuna per la direzione verticale, da accordarsi sulla
frequenza del primo modo verticale, utili a ridurre le oscillazioni da distacco di
vortice;
• n.°2 TMD di massa 250 kg ciascuna per la direzione orizzontale, da accordarsi
sulla frequenza del primo modo torsionale allo scopo di limitare le oscillazioni
trasversali spurie derivanti dal traffico pedonale;
• n.°2 TMD di massa 200 kg ciascuna per la direzione verticale, da accordarsi sul
secondo modo verticale.
Campata Vierendeel
• n.°1 TMD di massa 200 kg per la direzione orizzontale, utili a limitare le accele-
razioni trasversali inerenti al primo modo;
• n.°4 TMD di massa 400 kg ciascuna per la direzione verticale, da accordare sul
primo modo verticale;
• n.°2 TMD di massa 200 kg ciascuna per la direzione verticale, da accordare sul
secondo modo verticale.
Le analisi dinamiche svolte hanno permesso di mostrare l’efficacia dell’intervento scelto,
il quale consente di riportare i valori dei risposta del ponte entro i limiti di comfort
massimo. Tali analisi hanno inoltre messo in luce una capacità dei TMD scelti di
lavorare anche su frequenze non troppo prossime a quelle di accordatura, cosicchè si
viene a coprire un range più ampio.
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